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FACUIL_TAD DE INGENII]ERIA U.N.A_ M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

A LOS ASISTENTES A LOS CURSOS

Las autoridades de la Facultad de Ingenieria, por conducto del jefe de la
Divisiéon de Educacién Continua, otorgan una constancia de asistencia a

' quienes cumplan con los requisitos establecidos para cada curso.

Ef control de asistencia se llevara a cabo a través de la persona que le entregé
las notas. Las inasistencias seran computadas por las autoridades de la
Division, 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 1a clausura. Estas se

retendran por el periodo de un. afio, pasado este tiempo la DECFI no se hara
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responsable de este documento. . ST
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Se recomienda a los asistentes partlclpar actlvamente con sus ideas vy
experiencias, pues los cursos que ofrece la Dwuswn estan planeados para que
los profesores expongan una tesis, pero sol;re todo,‘,pa“ra : :]lﬁtﬂcwoordmen las
opiniones de todos los mteresados, constltuyendo verdaderos semmanos.
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Es muy importante que todos Ios asistentes Ilenen Y entreguen su hoja de

b

inscripcion al inicia del curso, -informacién que ser\rlraﬂ_‘para- integrar un

—

directorio de asistentes, que se entregara oport‘ﬁ?ﬁinﬁente.

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

cuestionario disefiado para emitir juicios anénimos.

Se recomienda llenar dicha evaluacion conforme los profesores impartan sus
clases, a efecto de no llenar en la iltima sesién las evaluaciones y con esto

sean mas fehacientes sus apreciaciones.

Atentamente
Division de Educacién Continua.

Palacio de Mineria _ Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 México, D.F, APDO. Postal M-2285
Teléfonos: 5128955  §12-5121 5217335 5211987 Fax  510-0573 521-4020 AL 26
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GRANULOMETRIA DE LOS SUELOS -

Se denomina distribucién granulométrica de un suelo a la divisién del mismo en diferentes
fracciones, seleccionadas por e tamafo de sus particulas componentes; las particulas de
cada fraccién se caracterizan porgue su tamao 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 fraccién es el minimo de la que sigue comelativamente. La separacion en
fracciones se hace sencillamente por mallas, cuando es posible el cribado; pero en suelos de
grano muy pequefo, 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, legandose a resuitados 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 anélisis por mallas no da ninguna informacién sobre estos aspectos.
La compresibilidad de estos suelos, por otra parte, aunque también depende
fundamentalmente de su estructuracién y compacidad, se ve influida en bastante mayor grado
por la granulometria, seguin ha puesto de manifiesto la investigacion modema, como se vera
mas adelante. Han resultado decepcionantes los esfuerzos realizados hasta el presente para
establecer alguna correlacidon entre la curva granulomaétrica y la permeabilidad de los suelos.

Se ha dicho que los suelos gruesos con amplia gama de tamaiios (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 relacién entre la granulometria y facilidad de
compactacién no ha podido pasar de una correlacién cualitativa tan vaga como la qua queda
enunciada, por lo cual en estudios para compactacién de suelos poco © ningun provecho
puede obtenerse de la curva granulométrica de los suelos gruesos. Mucho mds dificiles de
establecer son las propiedades mecdnicas 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 confusién,
tal estudio no puede ser abordado en esta etapa de la presentacién de conceptos de la
mecénica de suelos. Baste decir ( y el lector tendrd ocasién de comprobario 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 distribucién granulométrica resulta estéril
en el caso de los suelos finos.

Demostrandose una vez mas la fuerza de la tradicion y la costumbre, tedavia es comin en la
actualidad que muchas especificaciones referentes al uso o rechazo de los materiales para la
construccion de Vias Temrestres contengan preceptos granulométricos en mayor 0 menor
grado. Esta situacién ha de verse como indeseable pues, debe insistirse, no es casi nunca el
tamafio de las particulas de un suelo fino el que define su comportamiento mecanico, y una
nomma de aceptacidén 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 granulométrica analoga a una arcilla montmorilonitica, quizd con materia orgénica,

sumamente activa, que oonst:tuye en casi todos los casos un suelo que debe rechazarse para
su uso en la construccidn de vias terrestras. .

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

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

Siempre que se cuente con suficiente nimero de puntos, la representacion grafica de Ia
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 mencres que el tamafio comespondiente. La representaciébn en escala
semilogaritmica (eje de abscisas en escala logaritmica) resulta preferible a la simple
representacién natural, pues en la primera se dispone de mayor amplitud en los tamafos finos
y muy finos, que en escala natural resultan muy comprimidos, usando un médulo practico de
escala. La forma de la curva da idea inmediata de fa distribucién granulométrica del suelo; un
suelo constituido por particulas de un solo tamafio estard representado por una linea vertical
( pues el 100 % de sus particulas, en peso, es de menor tamafio que cualquiera mayor que el
suelo posea ); una curva muy tendida indica gran variedad en tamarios-(suelo bien graduado).

"En |a Fig. 1 se muestran algunas eurvas granulométricas reales.
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Figura 1 Curvas granulométricar de algunos suclos. A) Arena muy uniforme de Ciudad Cuauhtémoe, Méxlco.
B) Suclo bien graduado, Pucbla, México. C) Arcilla del Valle de México {curva obtenida con hidré-
metro). D) Arcilla del Valle de Méxiro (curva obtenlda con hidrédmetro).



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

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

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

En realidad, la relacién ( 1 ) es un coeficiente de no uniformidad, pues su vaior numérico
.decrece cuando la uniformidad aumenta. L.os suelos con C, < 3 se consideran muy uniformes;
aun las arenas natu_rgﬁs 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 exprasion

(Dy,)?
Co = -2 2
D,xD,,

Dy se define anadlogamente que los Dy y Dgg anteriores. Esta relacion tiene un valor entre 1y
3, en suelos bien graduados, con amplio margen de tamaiios de particulas y canudades
apreciables de cada tamaiio intermedio.

A partir de las curvas granulométricas aumentativas descritas, es posible encontrar la curva
correspondiente a la funcién

-9
d(log D)

p es el porcentaje, en peso, de las particulas menores que un cierto tamano, y D el tamafio
comrespondiente; la curva anterior, que se dibuja en escala semilogaritmica, suele denominarse
el histograma del suelo y representa particulas entre ciertos tamafos. El drea bajo el
histograma es 100, por representar la totalidad de las particulas del suelo. En la Fig. 2 aparece
un histograma de un suelo en el que predominan particulas de tamaiio préximo a 1 mm.

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

o = el —
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 notablemente 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 mallas y el analisis de una suspension del suelo con
hidrémetro (densimetro).

El primero se usa para obtener las fracciones correspondientes a los tamarios mayores del
suelo; generalmente se llega asi hasta el tamafio comrespondiente a la malla N° 200 ( 0.074
mm ). La muestra de suelo se hace pasar sucesivamente a fravés 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; el complemente a 100 % de esa cantidad da
el porcentaje de suelo que es menor que e! tamario representado por la malla en cuestiéon. Asi
puede tenerse un punto de la curva acumulativa correspondiente a cada abertura. El método
‘se dificulta cuando estas aberturas son pequefas y, por ejemplo, el cribado a traves de las
malias 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 tamafos menores del suelo exigen una investigacién fundada en otros principios. El
método det hidrdmetro ( densimetro } es hoy, quizd, 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 la velocidad de sedimentacién de particulas en un liquido es funcién de su tamaio. El
método fue propuesto independientemente por Goldschimidt en Noruega (1926) y por
Bouyoucos en los Estados Unidos de América (1927).

Debido a lo importante de los errores que afectaban a las pruebas originales, el método no
satisfizo a muchos especialistas, por lo que, en épocas posteriores, el Public Road
Administration de los Estados Unidos encomend6 al doctor A. Casagrande la investigacién de -



tales errores, para su eliminacién y necesaria correccién. 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 ermores
principales; obtuvo también férmulas para las comecciones necesarias en ciertos pasos, cuyos
errores no pudieron eliminarse al cambiar el procadimiento.

La ley fundamental de que se hace uso en el procedimiento del hidrbmetro es debida a'
Stokes, y proporciona una relacion entre la velocidad de sedimentacién de las particulas del
suelo en un fluido y e! tamafio de esas particulas. Esta relacion puede establecerse
empiricamente, haciendo observaciones con microscopio, 0 bien con procedimientos teéricos.
Siguiendo estos Gltimos, G. G. Stokes en 1850 obtuvo una relacién aplicable a una esfera que
caiga en un fluido 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 diametro equivalente
de la particula, que es el didmetro de una esfera, del mismo Ss que el suelo, que sedimenta
con la misma velocidad que la particula real; en particulas equidimensionales, este diametro 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 granulomeétricas
iguales, corespondientes 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 N -7
ST

en la que

v = velocidad de sedimentacién de la esfera, en cm/ seg.;
7. = peso especifico de la esfera, en g / cm’;

7 r = peso especifico del fluido, en g / em® (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 formula anterior, si D se expresa en mm resulta

o [18007
i?’;‘?’f




Aplicada a particulas de suelo real, que se sedimentan en agua, la ley de Stokes es vélida
solamente en tamafos menores de 0.2 mm, aproximadamente ( en mayores tamafios, las
turbulencias provocadas por el movimiento de la particula alteran apreciablemente la ley de
sedimentacién), pero mayores que 0.2 micras, mds o menos ( abajo de este limite la particula
se afecta por el movimiento Browniano y no se sedimenta). Nétese que por el andlisis de
tamices puede llegarse g 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 hidrémetro est4, en su origen, afectado por las siguientes hipbtesis.
a) La Ley de Stokes es aplicable a una suspension del suelo.

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

c) El drea de la seccién recta del bulbo del hidrémetro es despreciable en comparaciéon 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 mecaénica con capacidad de 5.0 kg. y aproximacion de 1 g.
3.- Un juego de mallas con abertura cuadrada.

4.- Un cucharén.

5.- Una charola de lamina.

6.- Agitador mecanico.

7.- Formato N° 2.

PROCEDIMIENTO

Secar la muestra que se va a analizar,

Colocar las mallag en orden decreciente segun su abertura y anotar su pesg en la columna
respectiva del Formato N° 2.

Pesar la muestra de suelo que se va a usar ( W, ) y anotarlo en el Formato N° 2 en “peso
de la muestra®, en gramos.

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

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

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
del Suelo Retenido.

> w N

» o,

La suma de todos los pesos retenidos debe ser igual al peso total de la muestra ( W, ). Sila
suma es diferente en mas del 5 % debe realizarse nuevamente la prueba.

7. Calcular el porcentaje retenido en cada malla, dividendo los pesos de suglo retenido entre
el paso 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 malia ( D mm ) y en el eje de las 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.

Emores que se pueden cometer en una clasificacién granulométrica:

Tiempo insuficiente en el agitado de las mallas.

Pérdida de material en la realizacién de la prueba.

Estado defectuoso de las mallas. :

Existencia de residucs 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.

hhON =



b) Limites de Plasticidad. e
Introduccin S | R
La plasticidad es una de las caracteristicas del susio 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 el suelo.
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LIMITES DE CONSISTENCIA

l. INTRODUCCION

Cuando un material se sujeta a esfuerzos de tensibn o de compresion uniaxial su
-comportamiento mecanico estd descrito por su relacién esfuerzos - deformaciones, una
hipétesis referente a su compresibilidad y un criterio de fluencia. La forma de una curva
esfuerzo - deformacién depende, por supuesto, de las caracteristicas del material con que se
trabaje, pero la investigacion ha pemmitido establecer algunos hechos comunes a muchos
materiales. Por ejemplo, para esfuerzos lo suficientemente pequeiios en cada caso, la relacion
esfuerzo - deformacion es reversible ( comportamiento elastico ); para valoras mayores del
esfuerzo, sin embargoe;-la relacion se hace ireversible, teniéndose un comportamiento llamado
“ plastico “,

En mecénica de suelos el concepto de plasticidad tiene un sentido mucho més amplio que el
expuesto amiba. Aqui, la plasticidad se define como la propiedad de un matenial por la cual, al
someterio a la accién de solicitaciones o cargas, es capaz de soportar deformaciones répidas,
sin rebote elastico, sin variacién volumétrica apreciable y sin desmoronarse ni agrietarse.

Atterberg hizo ver que la plasticidad de un material como arcilla, por ejemplo, no es una
propiedad permanente, sino circunstancial y que depende de su contenido de agua ( ademas
de la temperatura ). Segun su contenido de agua, un suelo susceptible de ser plastico puede
estar en cualquiera de los 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 establecié las primeras
convenciones para determinar esas fronteras a las que llamé “ limites de consistencia “.
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Il. ANTECEDENTES
Las fronteras que definid Atterberg son las siguiente:

1.- limite liquido.- frontera entre los estados semiliquido y pléstico.
2.- limite plastico.- frontera entre los estados plastico y sélido.
3.- IImite de contraccién.- frontera entre los estados de consistencia semisdlido y sélido.

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 parémetros,
Atterberg introdujo la utilizacién de un tercer término denominado /ndice plastico, igual a la
diferencia entre los valores de los limites de plasticidad.

La técnica de laboratorio que Atterberg utilizé para definir el limite liquido consistia en colocar
al suslo remoldeado.an una céapsula, formando en_él una ranura, y en hacer cerrar la ranura
golpeando secamente la cdpsula contra una superficie dura; el suelo tenia el contenido de
agua comrespondiente al limite liquido, segun Atterberg, cuando los bordes infericres de la
ranura se tocaban, sin mezclarse, al cabo de un cierto numero de golpes. 3

Para determinar el limite plastico, Atterberg rolaba un fragmento de suelo hasta convertido;én
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 contraccion, Atterberg efectuaba mediciones de la contraccaén 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 determinacion del limite liquido se desarrollé la Copa de
Casagrande que es un recipiente de bronce o latén con un tactn solitario del mismo material;
el tacén y la copa giran en tomo a un eje unido a la base. Una excéntrica hace que la copa
caiga periddicamente, golpedndose contra la base del dispositivo, que es de hule duro o
micarca 221, La altura de caida de la copa es por especificacién 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 1 20 g incluyendo el tacdn.

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.

E! 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 ecm ( ¥2“ ), con 25 golpes en la copa.
Sin embargo, el limite liquido se determina conociendo 5 0 mas contenidos de humedad con
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los correspondientes nimeros de golpes y trazando la curva contenido de agua - Nimero de
golpes ( log ). La ordenada de esta curva comespondiente a la abscisa de 25 golpes es el
contenido de agua comespondiente al limite liquido. Experimentalmente se enoonﬂﬁ que el
trazo semilogaritmico de esta curva es una recta cerca del limite liquido. -

Para la determinacién del limite plastico Terzaghi introdujo la condicién de que el diémetro 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 tendré un contenido de agua con'espondiente al limite
plastico. ‘

Para la determinacién del limite de contraccién, Terzaghi sugiri6 un método mas simple, que
esencialmente consiste en medir el peso y el volumen de una muestra de sueio 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.. —

ll. EQUIPO

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

3.- Espatulas

4.- Placas de vidrio i
5.- Rociador

6.- Vemier

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

10.- Parilla eléctrica

11.- Bomba de vacio

12.- Termdmetro

13.- Balanzas de diferentes capacidades y discriminaciones

14.- Homo de secado

15.- Desecador
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“"|V. PROCEDIMIENTO DE PRUEBA ‘ -
Los ensayes deberan realizarse en el cuarto himedo.

IV.1. Calibracién de la copa Casagrande -

1.- Verificar que el espesor del escantilion para el ajuste de la altura de caida de la copa sea
de 1 cm. :

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
eleve a su maxima posicion.

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

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

6.- Repetir la verificacién 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 deberdn estar gastados. Si la
marca en la base tiene una profundidad igual o mayor que 0.1 mm, la superficie deberd
volverse a pulir.

b) La mayoria de los dispositivos comerciales estdn 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 restauracion dinamica de la base, dejar caer un balin de acero de 8 mm
( 5/168 * ) de diametro, de una altura de 25.4 cm. ( 10 * ) y observar la altura de rebote que
debera estar comprendida entre 18.5cm (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 2009 £20 g.
f) Verificar las siguientes dimensiones de la heramienta de ranuracién:

Ancho en el fondo: 2,00 £ 0.05 mm.
Profundidad de la ranura: 8.0 £ 0.1 mm.
Ancho en la parte superior de la ranura : 11.0 £ 0.2 mm.
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IV.2. Limite liquido B R

1.- Se remoldea material que pase la malia nimero 40, para obtener una pasta umforme

2.- Se preparan cinco fracciones de aproximadamente 100 g cada una, con dlferentes

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 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 cuidandg_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 supetrficie 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 escantilién 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. :

5.- Limpiar las partes golpeantes del aparato.

8.- Dar vuelta a la manija ( con una frecuencia de dos revoluciones por segundo ) hasta que la
ranura se cierre en una longitud de aproximadamente 1.3 cm. ( % “). Anotar el nimero de
golpes para el cemrado de la ranura. Si el cierre de la ranura es imegular debido a burbujas
de aire 0 granos de arena, descartar el resultado obtenido y repetir la prueba.

7.- Mezclando cuidadosamente el mismo material del punto 6, hacer dos determinaciones, més
registrando el nimero de golpes para cada determinacion.

8.- Después de la ultima determinacion, quitar con la espatula aproximadamente 5 g de
material de la zona de cierre de la ranura para determinar su contenido de agua.

9.- Repetir los pasos 3 a 8 para las otras porciones del material preparado, para obtener
cuando menos dos puntos en la curva de fluidez entre 5 y 25 golpes y cuando menocs dos
entre 25 y 50 golpes.
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~IV.2. Limite liquido
1.- Se remoldea material que pase la malia nimero 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 fraccién de suelo
preparado:

3.- Colocar en la copa entre 50y 75 ¢ kde la muestra preparada. -Mazdar 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 pa 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 deberd estar dirigida hacia el operador. Si se ha colocado en la
copa la cantidad comecta de suelo, los hombros de la herramienta de ranuracién deben
remover el suelo en una longitud de apmxumadamenta 38 mm en la vecindad de la parte
superior de la ranura.

5.- Limpiar las partes golpeantes del aparato. -

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

7.- Mezclando cuidadosamente el mismo material del punto 8, hacer dos determinaciones, mas
registrando el nimero de golpes para cada determinacion.

8.- Después de la ultima determinacién, quitar con la espatula aproximadamente 5 g de
material de la zona de cieme 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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V3. leitepléstico' o T LT LT

1.- Tomar aproximadamente un centimetro ciibico de la muestra preparada para la prueba de
limite quundo

.2.- Reducir el contenido de agua de la muestra, rodandola rapentmamente 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
dal limite plastico.

5.-Las deterrmnaclones del limite plastico deberdn ct;incldxr CON una precision de +2 %. Sino
coinciden deberan hacerse determinaciones adicionales.

IV.4. Limite de contraccion

1.- La muestra preparada deberd 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 e contenido de agua indicando en el punto 1, en el anillo
de plastico, con una espatula de cuchillo, enrasando cuidadosamente la superficie.
Evitando la presencia de burbujas de aire atrapado.

5.- Permitir al espécimen permanecer descubierto en el cuarto humedo 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 retirarlo del anillo
de plastico, secar al homo 18 a 24 horas.

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

7.- Pesar |a 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.

Figura A.l Méwdo de Termaghi para la determinacién del volumen de
mucstra de suelo. ”

Figura A. 1 Método.de Terzaghi para la determinacién del volumen de una mue;_s_tra de suelo.’

Un recipiente de vidrio o lucita { A ) se llena de mercurio hasta derramarse y se enrasa
cuidadosamente, cubriéndclo 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-ia
muestra se ladee, manteniéndola sumergida. L.a cantidad de mercurio desplazada de ( A )
se recoge en { C ) y se pesa, calculando asi su volumen, si sa conoce el peso especifico del
mercurio, que para fines practicos puede tomarse como 13.56.. N

—+- ;

Figura 3 Dimensién de la ranura eh la copa de Cauagrande,
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Sistema Unificado de ClasHficacién 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 méas 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 referentas a suelos grueéos.
Suelos gruesos

El simbolo de cada grupo esta formado por dos Iet;’as mayusculas, que son las iniciales de los
nombres ingleses de los suslos més tipicos de ese grupo. El significado se especifica abajo.

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

P " — e —

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

Las gravas y las arenas se separan con la malla N° 4, de manera que un suelo pertanece’ al
grupo genérico G, si mas del 50 % de su fraccidén 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 ).
combinacién con los simbolos genéricos, se obtienen los grupo GWy SW.

2. Material practicamente limpio de finos, mal graduado. Simboio P ( poorly graded ). En
combinacion 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 mjala ).
En combinacion con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GM y SM.

4. Material con cantidad apreciable de finos plasticos. Simbolo C (clay ). En  combinaci6n
con los simbolos genéricos, da lugar a ios grupos GCy SC. '

A continuacion se describen los grupos anteriores & fin de proporcionar criterios mas
detallados de identificacidn, tanto en el campo como en el laboratorio.

Grupos GW'Y SW

Segun 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 fraccién 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
graduacién se juzga en el taboratorio, por medio de los coeficientes de uniformidad y
curvatura. Para considerar una grava bien graduada se exige que su coeficients 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 serd mayor que 6, en
tanto el de curvatura debe estar entre los mismos limites antenores

Grupos GPy SP

Estos suelos son mal graduados; es decir, son de apariencia uniforme o presentan predominio
de un tamafio o de un margen de tamaiios, faltando algunos intermedios; en laboratorio,
deben satisfacer los requisitos sefalados para los dos grupos anteriores, en lo referente a su
contenido de particulas finas, pero no cumplen los requisitos de graduacién indicados para su
consideracion como bien graduados.. Dentro de esos. grupos estan comprendidas las gravas
uniformes, tales como las que se depositan en {os 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 fraccién gruesa; en la prictica 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.

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
sitien a la fraccién que pase la malla N° 40 sobre {a Linea A, teniéndose, ademas, la condicién
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
gjemplo, 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 simbolo GW - SW se usara para
un material bien graduado, con menos de 5 % de finos y formada su fraccién 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 s:rn:lar 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) Arcillas inorgénicas, 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 decir, si son suelos de compresibilidad baja 0 media, se afade al
simbolo genérico la letra L ( low compressibility ), obteniéndose por esta combinacién los
grupos ML, CL y OL. Los suelos finos con limite liquidc mayor de 50 %, o sea de alta
compresibilidad, llevan tras el simbolo genérico la letra H ( high compressibility ), tenléndose
asi los grupos MH, CHy OH.

Ha de notarse que las letras L y H no se refieren a baja o alta plasticidad, pues 8sta propiedad
del suelo, como se ha dicho, ha de expresarse en funcién de dos parametros ( LL e I, ),
mientras que en el caso actual sdlo 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. N

También es preciso tener en cuenta que el término compresiblidad tal como aqui se trata, se
refiere a la pendiente del tramo virgen de la curva de compresibilidad y no a la condicién actual
del suelo inalterado, pues éste puede estar seco ocasidén de volver sobre el tema, con mayor
detalle. . .
Los suelos altamente orgédnicos, usualmente fibrosos, tales como turbas y suelos pantanosos,
extremadamente compresibles, forman un grupo independiente del simbolo Pt ( del ingles
peat; turba ).

Lines B

&~

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

Grupos CL Y CH o
Segun ya se dijo, eﬁ estos grupos se encasillan las arcillas inorgénicas. 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 descomposicion quimica de cenizas volcanicas, tales como la bentonita o la
arcilia 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 [, < 4, Egrupo 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 inorgéanicos 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 corrasponden 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 tamafio de arcilla, comparable con el de otras arcillas tipicas,
localizadas arriba de la /fnea 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 % < I, < 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 estin siempre en lugares proximos a la /fnea A.
Una pequena adicién de materia organica coloidal hace que el limite liquido de una

arcilla inorgénica 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 /inea 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 da Plasticidad netamente abajo de la //inea A; el lndlce
plastico normaimente 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 representarg
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 descripcion del mismo, tanto
alterado como inalterado. Esta descripcién puede jugar un papel importante en la formacion de
un sano criterio técnico y, en ocasiones, puede resultar de fundamental importancia para
poner de manifiesto-caracteristicas que escapan ala mecénica 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, tamafio maximo de particulas, angulosidad y
dureza de las mismas, caracteristicas de su superficie, nombre local y geolégico y cualquier
otra informacién pertinente, de acuerdo con la aplicacién ingenieril que se va a hacer del
material.

En suelos gruesos en estado inalterado, se afiadirdn datos sobre estratificacién, compacidad,
cementacion, condiciones de humedad y caracteristicas de drenaje. -

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

Respecto del suelo en estado inalterado, debera agregarse informacién 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 identificacién de suelos es de importancia fundamental en la ingenieria;
identificar un suelo es, en rigor, encasillarlo 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 Clasificacién de Suelos; obviamente en el grupo que le comresponde
segun sus caracteristicas. La identificacién permite conocer, en forma cualitativa, las
propiedades mecanicas e hidraulicas del suelo, atribuyéndole las del grupo en que se sitle;
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naturalmente segun ya se dijo, la experiencia juega un papel\unportante an la utilidad que se
pueda sacar de la clasificacion.

I .

Identificacién de aempo de suelos gruesos

"

Los materiales constituidos por particulas gruesas se identifican en el campo sobre una base

précticamente visual. Extendiendo una muesira seca del suelo sobre una superficie plana

puede juzgarse, en forma aproximada, de su graduacién, tamaifio de particulas, forma y
composicién mineralégica. Para distinguir las gravas de las arenas puede usarse el tamafio %
cm. como equivalente a la malla N° 4, y para la estimacién del contenido de finos basta
considerar que las particulas de tamafio comespondiente a la malla N° 200 son
aproximadamente las mas pequeias que pueden distinguirse a simple vista.

En lo referente a la graduaciéon 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, copn 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 identificacién de campo de suelos finos que se detallaran
adelante, sobre la parte que pase la 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 serd 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, el criterio para identificar
en el campo los suelos finos, contando con algo de experiencia. E! 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 investigacion
de las caracteristicas de dilatancia, de tenacidad y de resistencia en estado seco. El color y el
olor del suelo pueden ayudar, especialmente en suelos organicos.

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

Dilatancia
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En esta prueba, una pastilla con el contenido de agua necesario para que el suelo adquiera
una consistencia suave, pero no pegajosa, se agita altemativamente en la palma de la mano,
golpedndola secamente contra la otra mano, manteniéndola aprstada 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 ia muestra se endurece, hasta que, finalmente,
empieza a desmoronarse como un material fragil, al aumentar la presién. Si el contenido de
agua de la pastilla es el adecuado, un nuevo agitado hard 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 reaccién e indica el carécter de los finos del suslo. Una
reaccion rapida es tipica en arenas finas uniformes, no plasticas { SP y SM ) y en algunos
limos inorganicos ( ML ), pariculaimente del tipo polvo de roca; también en tierras
diatomaceas ( MH ). Al disminuir la uniformidad del suelo, la reaccion se hace menos rapida.
Contenidos ligeros de arcilla coloidal imparten algo de plasticidad al suelo, por lo que la
reaccion 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 orgémcas de
alta plashcldad (OH ). g

El fenémeno de aparicion de agua en la superficie de la muestra es debido a la compactacsén
de los suelos limosos y, aun en mayor grado, de los arenosos, bajo la accién dindmica 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 relacién de vacios y el agua se restituye a
esos vacios. Los suelos arcillosos no sufren esos efectos bajo cargas dindmicas, por lo cual'no
producen reaccién.

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 Yy 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 posicién da! suelo respecto a la linea A ( CL, CH ), es més 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 linea A { ML, MH, OL y OH ) producen rollitos
poco tenaces cerca del limite plastico, casi sin excepcion; en el caso de suelos organicos y
micaceos, que caigan muy abajo de la /inea 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 suelta y se
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desmorona facilmente, cuando el contenido de agua es menor que el oorrespondlente al limite
pléstico. .

Cuando se trabaje en liugares en que ia humedad ambiente sea casi constante, el tiempo que
transcurra hasta que se alcance el limite plastico, es una medida relativamente tosca del indice
plastico del suelo. Por ejemplo, una arcilla CHcon LL=70% @ /, =50 % ouna OHcon LL =
100 % e /, = 50 %, precisan mucho mas tiempo de manipulacion para llegar al limite pléstico
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
@jercidas por los dedos, es in indice del caracter de_su fraccién coloidal. a—

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 fnea A y aun de algunas arcillas
inorganicas muy limosas, ligeramente sobre la ifnea A { CL ). Resistencias medias definen
generaimente 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 arriba de la /fnea 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 linea A.

Color

En exploraciones de campo el color del suelo suele ser un dato (til para diferenciar los
diferentes estratos y para identificar tipos de suelo, cuando se posea experiencia local. En
general, existen también algunos criterios relativos al color; por ejemplo, el color negro y otros
de tonos oscuros suelen ser indicativos de la presencia de material orgémca 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 identificacién; 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
hameda.

26



—7
=

AT Bl Y > R e
m-ﬁg’mmn‘f ! '_-L"!'""%m'ﬂ"_ :

FACULTAD DE INGENIERIA U.N.A.M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CURSOS ABIERTOS

LABORATORIO DE MECANICA DE SUELOS |

o . .4:;‘:“' . ) ' {:;

ST Y .'-:’:3_5:3 S M‘-L_.wg&.f;:;.f.ﬁ
- TEMA" -_‘=~'Le g

IDENTIFICACION DE LOS SUELOS EN CAMPO

i A s:’é!
- 4_ .-_._._4'

EXPOSITOR: DR. RIGOBERTO RIVERA CONSTANTINO

PALACIO DE MINERIA
FEBRERO DE 1999

Palacio de Mineria

Calle de Tacuba 5 Primer piso Deleg. Cuauhtémoc 06000 Mexico,D.F. - APDO. Postal M-2285
Teléfonos: 512-8955  §12-5121  521-7335

521-1987 Fax 510-0573 521-4020AL 26



IDENTIFICACION DE SUELOS EN CAMPO

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

La ubicaciéon de un suelo en un detemminado grupo se hace, como es conocido, mediante la
combinacién 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 continuacién se mencionan algunas de ellas.

TAMANO Y GRANULOMETRIA DE LAS PARTICULAS
Sin pretender dar una explicacién muy detallada sobre este aspecto, se puede observar la
tabla que para estaTin se ha incluido dentro de estas notas, en donde se dan-tomparaciones
quizas muy burdas, pero que para fines practicos dan una buena idea sobre la clasificacién de

los suelos de acuerdo a su tamafo. La tabla referida se le llamé * Identificacion por el tamaiio
de los granos”.

DILATANCIA O REACCION AL SACUDIDO

Este ensayo es util para la identificacién de suelo con particulas finas. Después de quitar las
particulas mayores que la malla no. 40 (0.42 mm.) se prepara una porcién de suelo humedo
suficiente para que quepa en la palma de la mano. Deberd quedar una masa suave pero no
pegajosa. Una vez que esta pasta esté en la mano, se agita golpeando secamente una mano
contra la otra varias veces. Si en la superficie del suelo aparece agua mientras se agita, esta
superficie cambia a veces de color, y a veces adquiriendo una apariencia de 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 reaccién de este tipo (rapida), ocurre en arenas finas, uniformes y no plasticas, asi como
en algunos limos inorganicos. Cuando se tiene algin contenido de arcilla, ésta le proporciona
algo de plasticidad al suelo y la reaccion del agua al movimiento es menos rdpida. Una
reaccién muy lenta o francamente inexistente corresponde a arcillas de alta plasticidad.

RESISTENCIA AL FRACTURAMIENTO EN ESTADRO SECO

Quitando las particulas de tamafo mayor a la malla no. 40, se moldea una pastilla de suelo
hasta alcanzar una consistencia de masilla, afladiendo agua si es necasario. Se deja secar la
pastilla al sol o simplemente al aire, y una vez seco se prueba su resistencia al corte,
apretdndola entre los dedos. La resistencia y la ruptura es una medida de la cantidad de la
fraccion coloidal que contiene el suelo.



La resistencia al corte en estado seco de un suelo, aumenta al aumentar ia plasticidad del
mismo. Una alta resistencia es caracteristica de las arcillas del grupo CH y CL.. Los limos no
plasticos solo poseen una pequefia resistencia en seco, mientras que las arenas finas limosas
se parten inmediatamente.

JENACIDAD

Con las indicaciones iniciales de la prueba de dilatancia, se prepara una masiila de suelo
agregando o secando por evaporacion hasta adquinr una consistencia de plastilina suave. En
este estado se rola en la paima 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 o menortenacidad de la bamita al acercarse al limite plastico es_indicativo de la

preponderancia de la fraccidén arciliosa 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 o 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 mm a 76 mm Uva - Naranja
( 3/4 a 3 pulgadas)
Grava fina 4.76 mm a 19 mm Chicharo - Uva
' {malla 4 a % pulgada)
Arena gruesa 2mma4.76 mm Sal de cocina
{malla 10 a malla 4)
Arena mediana 0.42 mma2mm Azucar
( malla 40 a malia 10)
Arena fina 0.074 mm a 0.42 mm Azucar en polvo
(malla 200 a malla 40)
Finos menoras 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 f ‘

GRAVAS > 2 mm ARENAS (entm O 06 y 2 rnm)
Los granos se apelmazan si estén humados
debido a la importancia de las tensiones
capilares.

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

No se suele producir en ellas flujo turbulento
aunque el gradiente hidraulico sea mayor que
1.

Es dificil parforar un tunel en gravas con agua El aire comprimido es adecuado para perforar
mediante aire comprimido, porque la pérdida en ellas.

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

de aire es muy alta.
DIFERENCIAS ENTRE ARENAS Y LIMOS
ARENAS (entre 0.0By 2 mm) LIMOS (entre 0.002 y 0.08 mm.)

Particulas visibles. Particulas invisibles.

En general, no plasticas. En general, algo plasticos.
Los terrones secos tienen una cohesion ..
apreciable, pero se pueden reducir a polvo
con los dedos.

Los terrenos secos tienen una ligera cohesion,
pero se reducen a polvo facilmente entre los
dedos. :

Facilmente erosionadas por el viento. Dificilmente erosionados por el viento.

Facilmente drenadas mediante bombeo. Casi imposible de drenar mediante bombeo.
Los asientos suelen continuar después de

Los asientos de las construcciones realizadas
acabada la construccion.

sobre ellas suelen estar terminados al acabar
la construccién.
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- "7~ DIFERENCIAS ENTRE LIMOSYARC"-LAS

LIMOS ( entre 0.002 y 0.06 mm.) : _ ARCILLAS (<O 002 mm)
No suelen tener propiedades coloidales. - - Suelen tener propnedades oolo:dales
A partir de 0.002 mm y a medida que - ‘Consusten €n su mayor parte en minerales
aumenta el tamario de las particulas, seva : arcillosos.

haciendo cada vez mayor la porcién de
minerales no arcillosos.

Tacto dspero. ' Tacto suave.
Se secan con relativa rapidezyno sepegana  Se secan lentamente y se pegan en los
los dedos. dedos.
Los terrones secos tienen una cohesion - bos terrones secos se pueden:partir, pero no
apreciable, pero se pueden reducir a polvo . reducir a polvo con los dedos.

con los dedos.

PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS

De acuerdo con el origen de sus elementos (aspecto que ya se ha desglosado en la definicién)
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 inorgdnicos; y los suelos cuyo origen: es
principalmente organico.

Si en los suelos inorgdnicos el producto del intemperismo de las rocas permanece en el sitio
donde se formd, da origen a un suelo mesidual, 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 porcidn mineral quedan eliminadas. Esto es muy
comun en las zonas pantanosas en los cuales los restos de la vegetacidén acudtica llegan a
formar verdaderos depésitos de gran espesor, conocidos con el nombre genérico de furbas.
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 la conversién 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 identificacién.



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
encontrérseles en los lechos, en las mérgenes y en los conos de deyeccién de los rios,
también en muchas depresiones de terrenos rellenadas por el acarreo de ios 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 0 menor proporcién 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 formacién de ellas, encontrandose variaciones desde elementos rodados a los
poliédricos.

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

Ef origen, y también la existencia de las arenas, es analoga a la de las gravas; las dos suelen
encontrarse juntas en el mismo depésito. 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 comprasibles 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 0 ninguna plasticidad, pudiendo ser
" limo inorgénico como el producido en canteras o limo orgénico como el que suele encontrarse
en los rios, siendo este ultimo, casi siempre, de caracteristicas plasticas. El didmetro de las
particulas de los limos esta comprendido entre 0.05 mm. Y 0.005 mm.

Los limos sueltos y saturados son compietamenta inadecuados para soportar cargas por
medio de zapatas. Su color varia desde gris claro a muy oscuro. La pem\eabllldad 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 didmetro menor de
0.005 mm. y cuya masa tiene la propiedad de volverse plastica al ser mezclada con agua.
Quimicamente es un silicato de aliumina 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 dtomos dispuestos en forma laminar,

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

Una lamina del tipo silicico se encuentra formada por un &tomo de silicio rodeado de cuatro
atomos de oxigeno, ameglandose 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 enh'e cada dos tetraedros se lleva a cabo
mediante un mismo étomo de oxigeno.

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

a) El cadlinitico (del nombre chino Kaw-Ling) que procede de la carbonatacién de la ortoclasa.
Las arcillas caoliniticas estan formadas por una lamina silicica y una lamina aluminica
superpuestas indefinidamente y con una union tal entre sus reticulas que no pemmiten 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 Montmarrilién, Francia), al cual pertenecen las
bentonitas, se forman por la superposicidn indefinida de una lamina aluminica entre dos
laminas silicicas, pero con una unién débil entre sus reticulas, lo que hace que el agua pueda
penetrar en su estructura con facilidad. Estas arcillas en contacto con agua sufren fuerte
expansidn provocando inestabilidad en ellas.

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

En general las arcillas, ya sean caoliniticas , montmoriloniticas o iliticas, son plasticas, se
contraen al secarse, presentan marcada cohesién segun su humedad, son compresibles y.al
aplicarseles una carga en su superficie se comprimen lentaments. 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 fendmeno se conoce con el nombre de
tixotropfa 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 formacién 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 cohesion que poseen
es debida a un cementante del tipo calcireo y su color es generaimente castafo 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 /oess modificados son aquellos que han perdido sus caracteristicas debido a procesos
geolégicos secundarios, tales como inmersién temporaria, erosion y formacion de nuevo
depdsito. Debido al contenido calcireo, los cortes hechos en loess se mantienen
generalmente, casi verticales,



DIATOMITA .- Las diatomitas o tierras diafomédceas son depésitos de polvo silicico, de color
blanco generalmente, compuesto total o parcialmente por residuos de diatomeas. Las
diatomeas son algas unicelulares microscopicas 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 ala vistay
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 carbonato de calcio. Segun sea el componente predominante, el tepetate se suele
llamar arcilloso, limoso, arenoso, arcillo - limoso si es que predomina la arcilla, areno - limoso si
predomina la arena, 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. Puaden encontrarse dentro deltepetate capas
o lentes de arena y ceniza baséltica que no tuvieron tiempo de intemperizarse cuando fueron
cubiertas por una capa que sl se altend. También suele encontrarse lentes de piedra pémez
dentro del tepetate.



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 comiunmente 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 (alrédedor de 18) 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 quizd 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
petrélogo 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, carbonatos, y diversas
sales (sulfatos y cloruros). Los silicatos se forman a partir de tetraedros de silicio - oxigeno
(SiO4) mutuamente eslabonados en * estructuras en isla *, laminas, cadenas, y redes por
presencia de hierro, magnesio, calcio, potasio y otros iones. Las estructuras en isla, tales como
el olivino, son tetraedros sin esquinas cortadas (estos son los minerales de la mas alta
temperatura del grupo de los silicatos-tempranamente formados en disolucidon por
enfriamiento-y son generalmente los primeros en intemperizarse cuando se exponen a la
atmésfera). Las estructuras léminadas (p.ej. mica) se rompen facilimente (debido a su clivaje o
crucero)en una direccioén y generalmente presentan baja resistencia al corte a lo largo de esa
direccién (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, pero mucho méas sclubles si el
agua se ha enriquecido con acido por infiltracion a través del suelo o por contaminacién
industrial. Los carbonatos también tienen la caracteristica de facil torsién por deslizamiento
sobre los planos intracristalinos, tales rocas compuestas por esos minerales se comportan



wplésticamente a elevadas presiones. Otras sales (p. ej. yéso: 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 rﬁoscovita). clorita, anfibol, piroxen
y olivino.

Carbonatos
Calcita y dolomita.

Qtros
Yeso, anhidrita, halita, pirita y grafito. N

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 ufia, aquellos que se pueden rayar con una navaja pero
no con la uia, y aquellos que no se pueden rayar con una navaja. En la escala de Moh's de
dureza relativa, la uia 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 ios minerales que
se enlistan. Las superficies de clivaje son pulidas y uniformes, y reflejan la luz incidente
uniformemente en una direccion. Los dngulos 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 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 navaja (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
navaja y también presenta dos buenas direcciones de clivaje. La calcita también tiene buen
clivaje pero se puede rayar. Ademads, la calcita presenta angulos romboédricos entre las
superficies de clivaje (75° y 105% mientras que los clivajes del feldespato tienen
aproximadamente dngulos de 90° entre ellos.
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OTROS MINERALES DE IMPORTANCIA =~ .77 " » B

Un pequeifio 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
contaminacién, el intemperismo rapido, la expansion, el ataque quimico de rocas vecinas, el
comportamiento indeseable en el concreto, y la muy baja friccidén. Algunos de los minerales
involucrados son dificiles de identificar en pequefios especimenas, pero el ingeniero debe ser
capaz de reconocer los nombres y valorarios 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 continuacion se muestra una lista parcial de minerales potencialmente probleméticos.

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

Minerales inestables.
Marcasita y pirrotina=— — : - -—

Minerales potencialmente inestables.

Nontronita (montmorillonita rica en hierro) , nefelina, leucita, micas ricas en hierro.
Minerales cuyo intemperismo desprende dcido sulfarico.

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 o interfieren con el cemento portland.
Opalo, vidrio voleanico, algunos horstenos, yeso, ceolita y mica.



" 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 sblo se requiere

un entrenamiento cabal en petrologia, sino también un examen petrogréfico de una lamina
delgada con el fin de determinar el tipo de roca de que se frata. 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 pequefia guia. Se debe apreciar que la
clasificaciébn 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 pequeiia descripcion de la
naturaleza y amreglo de las particulas que la componen o cristales, frecuentemente aporta una
mejor connotacién de valor practico.

La tabla A3.2 presenta un diagrama de flujo muy simplificado que la ayudard 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 ambigiedades después del exdmen da_ 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 rocg, solo tres se eligieron dominantemente en esta carta: textura,
dureza y estructura.

La mayor division se tiene entre las texturas cristalina y cléstica. Las rocas cristalinas como
son el granito, el basalto y el marmol poseen una textura entrelazada de cristales con espacios
porosos muy pequeiios o inexistentes. Puede haber fronteras definidas por granos rotos y
otras fisuras que pueden debilitar a la roca, y los cristales por si mismos pueden ser
deformables (p. ej. la calcita en el mamol) 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 la
roca. A la extensidn 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 sbélo 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 granulacién tan fina que los granos o cristales no se pueden apreciar con una lupa; en
este caso la roca se debe clasificar con otras pruebas.

El segundo Indice de clasificacién 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 o con
procesos de alteracion localizados. Algunas rocas (p.ej . pizamras cloritosas, también llamadas
rocas verdes) deben sus caracteristicas a su alteracidon 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 identificacién, sino mas bien para excluir

aquellos especimenes intemperizados que cuentan con sondeos vecinos. El rayado de dureza

12



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 dispersidon” de variabilidad. No obstante, en ciertos casos la prueba de
rayado se utiliza, por ejemplo, para distinguir la aplita del marmol, o la homnfelita de la argilita
(también llamada arcillolita). En rocas micéceas, que se revelan como arafiadas, bajo el
microscopio, que de hecho estdn compuestas de laminillas fuera de los fragmentos de clivaje
comparandolas con una hoja de la navaja, como en una accion de arado. El rayado de dureza
usualmente no se utiliza como un indice de clasificacion en las rocas clasticas cuarzosas.

Se hace una tercera division entre estructuras isofrdpicas y anisotrdpicas. Las rocas -

metamorficas (p.ej. pizarra, esquisito y gneis), poseen una tendencia incipiente a partirse
paralelas a un plano o un eje; consecuentemente, @sas rocas presentan anisotropia extrema
(direccionalidad) en todas sus propiedades fisicas. Algunas rocas sedimentarias (p.el. lutita,
pedermnal y caliza fuertemente recostada), poseen semejantes laminaciones con
espaciamientos cernrados, que por su misma unifgrmidad hacen que las muestras presenten
una fuerte direcionalidad. En otras rocas, la estructura es masiva para la escala de una
muestra manejable (p. ej. arenisca marcadamente recostados, caliza y basalto) de modo que
el espécimen aparece como si fuera isotrépico. 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 principalmente con base en el tamafio
de los granos y de la textura.

Algunos grupos de rocas particulares no se consideraran. Las rocas cristalinas isotrépicas.de
gran dureza, se presentan en tres formas dependiendo de los tamaios 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 volcdnico; las rocas que se 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 digue , habiéndose enfriado cerca de la superficie 0 a una profundidad
moderada. Los nombres de la mayoria de esas rocas dentro de esos grupos, refleja cambios
en la composicién mineraldgica que no siempre son significativos desde el punto de vista de la
ingenieria. Por ejemplo, la diferencia entre un granifo y un granodiorita se encuentra
principalmente 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 alta, los cuales se convierten en los mas
susceptibles a procesos de intemperismo. Las rocas cristalinas duras y anisotrépicas son
usualmente un poco mads resistentes (p.ej. gneis y anfibolita ). Las rocas cristalinas blandas y
anisotropicas 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 isotrépicas que se rayan facilmente engloban a las rocas evaporitas
(caliza, dolomita, yeso, anhidrita, sal de roca, elc.) y rocas basicas. 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

rasistencia al corte.

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

La tabla A3.3 presenta los periodos geolégicos. En la ingenieria practica, se recomienda que
se incluyan con el hombre petrolégico de la roca, particularmente en lo referente-a rocas
sedimentarias. En forma general, las rocas més viejas tienden a ser mas duras y con una
cementacibn mas permanents. Hay desafortunadamente, importantes y draméticas
excaepciones; 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 opinién 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 ofra
propiedad indice aislada. Muchos trabajadores de mecénica de rocas deben entender la
utilidad de esos nombres y emplearlos rutinariamente en la descripcién de rocas.

14



TABLA

A3.2

ESOUEMA DE_|QENTIFICACION DE ROCAS
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claro Latita Granito {de anfibol)
Andesita Granodiorita y anfibolita Y )
‘ ‘Hica en forma .Clorita
- continua
Colorido biabasa Basalto piorita Ausente La mica se encuentra .
osguro “bi:otu-l de nmica diseminada
Per Esquisto JEsquisto
micéceo verde

“En_un aspscimen maneiable pusde ser anisctrépice
(2.9
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TABLA A32 (continuacién 1) !

o hay grancs viables,
uniforzenents lisoc ]

structura " structura
jmotrépica anisotrépica

3 dura que 1a hoja Kas blanda gue 1a hoja Estructura Lustre vitreo, Filos de navaja Brille plateado
de una navaija de una navaja I débil ¥ fractura aguda despuds Ade sin mica '
desmoronable cvoncoidu rompar por clivaje a la vista
!
LS
Ho asociado Asoclado a Intenperisno Soluble Lutit.
a raggos rasgos asferoidal Aea Lu;lpt:d::-;:‘l““ Pizaren Filite
volcdnicos volcdnicos .
Hornfels © Falsita Argilita Caliza do : Ausencia Mica
granulita {colorido Limolita grano fino de nica finanente
dividida

claro) Lodolita !

Diabasa
{colorido .
oscuro)




TABLA A3.2 (continuacién 2)

Textura cldlticg

sotropica o
anisotrépica

Principalmanta
gridnulos y
guijarros
volcénicos

Aglomerado

(congloparado

volcdnico)

principalzente R Cantos
grénulos y angulosos
guijarros

no volcAnicos

Conglomerado Brecha

Granos de
| arena

Aronisca

Principalmente
arena {lapilli)
y.canizas

volcanicas © -

T EM

¢

Cuarcita

Grancs de
cuarzo
uniformes

f orura

Arana arcillosa
con granos
de roca

Arcosa "

Paldaspato
de cuarszo
{(algo da mica

-Inur.1.|q




TABLA A3.3

LA ESCALA GEOLOGICA DEL TIEMPO

ERA PERIODO EPOCA TIEMPO
Holoceno 10 000 aftos
Cuaternario Pleistoceno 2m. a.
Cenozoico Plioceno
Mioceno
Terciario Oligoceno -—
| Eoceno 65m. a.
Cretacico
Mezozoico Jurésico
Tridsico 225m. a.
Pémico
Pennsylvanico
Mississipico
Paleozoico Devoénico
Sildrico
Ordovicico 570m.a.
Pre - cambrico

a : m.a. = millones deafos



INTRODUCCION A LA INGENIERIA GOETECNICA. ™ ™~ """

(T raduocién' realizada por el Ing. Ricardo Padilla Veldzquez 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 Ingenieria Geotécnica, como su nombre lo indica, se refiere a la aplicacién de la tecnologia
de la ingenieria civil ai manejo de los materiales térreos de la corteza del planeta. Usualmente,
el ingeniero geotécnico se ocupa de estudiar sblo los materiales naturales que se encuentran
en o cerca de la superficie de la tiemra. 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 cohesion depositado sobre el lecho de roca.
Los suelos se pueden romper o disgregar facilmente, debido a sus constituyentes minerales o
particulas organicas. Las rocas por el contrario; Yenen alta resistencia debidd a cohesién
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 aquelia 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 préctica profesional no son faciimente 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 materiales
apoyados en la corteza de la tierra, independientemente de cuantas particulas minerales estan
reunidas por diversas ligas. Los suelos para los gedlogos son precisamente rocas
descompuestas y desintegradas generalmente 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 geolégica, son auxiliares importantes
pera el ingeniero geotécnico y existe un considerable traslape entre estos campos. Sin
embargo, las diferencias de terminologia, aproximacién al sujeto de estudio y objetivos, puede
causar alguna confusion, especiaimente 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 mecanica 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 mecdnica, que incluye cinematica, dinamica,
mecanica de fluidos y mecénica 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 mecénica de rocas.
Finalmente, se debe hacer notar que existen diferencias significativas entre el comportamiento
de las masas de suelo y las masas de rocas, y en principio no hay mucho traslape entra
ambas disciplinas. ; .

La ingenieria de cimentaciones aplica los conocimientos de la geologia, mecanica de suelos,
mecdnica de rocas, @ ingenieria estructural, para posibilitar el disefio y la construccién 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 diseflo de las cimentaciones
para industrias, comercios, edificios residenciales, y otros tipos como estructuras de apoyo
para torres de radar, asi como las cimentaciones para las instalaciones petroleras como en el
caso de tanques y estructuras fuera de costa. Los barcos deber contar con un dique seco
durante la construccién o para fines de reparacién, de modo de dicho dique debe contar con
una cimentacion. El apoyo de los cohetes y las estructuras pertinentes durante su construccién
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 permmanentes o
temporales, los problemas de construccion, el control del movimiento y las presiones del agua,
asi como el mantenimiento y rehabilitacion de viejos edificics. La cimentacion no sélo debe
resistir con seguridad las cargas estaticas de la construccidon 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 conclusion de que es imposible disefiar o construir
cualquier estructura de ingenieria civil, sin considerar finalmente la cimentacion en suelos y en
rocas con alguna extensién; y esta es una verdad, tanto si la estructura se construye en la
tierra o si se hace en un ambiente extraterrestre. El desempefio, la economia, y la seguridad
de cualquier estructura de ingenieria civil, finalmente estara afectada o se puede controlar en
funcién de su cimentacién.

Los materiales térreos se utilizan frecuentemente como materiales de construccién, 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 desempeiien satisfactoriamente en condiciones de servicio.

Los terraplenes para camreteras y vias fémeas, los campos de aviacion, las presas de tiema y
enrocamientos, los diques, y los acueductos, son ejemplos de estructuras de tiera
(materiales térreos) ; y el ingeniero geotécnico es el responsable de su disefio y construccion.
La seguridad de presas viejas son aspectos importantes de esta érea de la ingenieria
geotécnica. Igualmente emparentado, especialmente para ingenieros en carreteras y campos
de aviacién, 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 materal de
construccién. Debido a que la superficie de la tiemra estd en su mayor parte cubierta por suelo

o agua, la ingenieria de rocas usualmente se aplica a obras bajo la superficie (tineles, casas .

de maquinas subterrdneas, cavidades para depdsito de petréleo, minas, etc.). Sin embargo,
algunas veces la ingenieria de rocas se aplica en obras superficiales, como es el caso de la
construccién y cimentacién de presas apoyadas en el lecho rocoso, excavaciones profundas
en el lecho rocoso, |a 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 comrecto disefio y construccion de estructuras
en ingenieria civil. En verdad, se puede decir que la ingenieria geotécnica combina las ciencias
fisicas bésicas, la geologia y la pedologia, con las ingenierias hidrdulica, estructural, de
transporte, de construccion y de minas.

1.2 LA NATURALEZA UNICA DE LOS SUELOS ¥.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 bdsicamente 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, es que los suelos son materiales heferogéneos antes
que homogeneos. 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 ingenieril).
En lugar de ser isotrdpicos, los suelos son tipicamente anisotrdpicos, 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 @
isotropicos; y que ademas obedecen a leyes esfuerzo - deformacién 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 discrecién, para predecir
Su respuesta para cargas de ingenieria. Con los suelos y las rocas no somos tan afortunados.
Como podré 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 correcciones empiricas o factores de " seguridad " a nuestros disefios,
para calcular el comportamiento real del material,

Por ofra parte, el comportamiento mecanico de los suelos y las rocas in sifu , 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, E! 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 més adelante

poder disefiar una cimentacién en forma segura y econdmica, o construir con segundad una
estructura de lngemeria

-
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|.- PROPIEDADES INDICE. RELACIONES GRAVIMETRICAS Y VOLUMETRICAS -

~

4+ "

Dentro de la Mecanica de Suelos, asi como en otras dreas de la ingenieria civil, existen

relaciones tan importantes que pueden convertirse en definiciones, atin 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 inspeccién visual detallada, que indicaria que el
bloque estaria formado por: :

- P —— - ——

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 tamano, forma, textura, etc.

3.- Agua, que puede hacer que el suelo aparezca desde muy himedo hasta casi seco.
El agua de los huecos puede estar en cantidad suficiente para llenar completamente
los poros, o puede sélo 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 unitaric himedo del suelo ( yn, ). En el caso de que

todos los huecos estuvieran llenos de agua, el peso resultante seria el peso unitario saturado

del suelo { v . ). Si ahora el cubo se mete a un homo y se seca hasta obtener un peso
constante, se obtiene el peso unitario seco ( y4) Los 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 intemacional de medidas, recordando que la relacién 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 :

, ~
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Vm

Vv

Vs Vs \ ’ / :

Vv AGUA ] ww

SOLIDOS Ws

e s [T

Y las relaciones que de el pueden obtenerse son:

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

e=Vv/Vs 0<e<w
b) Porosidad (n). Expresada en porcentaje.
n=(Vv/Vm)x 100
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 solidos { Ss ).
Ss=y¢/Yw=Ws/s v
f) Peso Volumétrico,
Ym=Wm/Vm (dela muestra)
Ya=Ws/Vs (de los sélidos )

Y = Ym-Yw ( SumMergido )

va | o / AIRE \ A Y S




. EJEMPLO

Un matenal que se usara para formar taludes de un canal de nego se dejo preparado con peso "f
volumétrico de 2.06 tlm que corresponde a un contenido de agua del 12%. : :

Por diversos problemas no se procedlo al tendido y compactac:on del matenal en la fecha
prevista, y éste se secé hasta tener un peso volumétrico de 1.875 t /m . Con el fin de
preparario nuevamente, es necesario determinar cual es el actual contenido de agua. . -

‘“‘,'.',
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En otro tramo del canal ya mencionado e usara un suelo que en estado natural tiene un peso -
volumétrico de 1750 Kg. / m. y un contenido de agua natural de 6 %. 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?. )
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Il- RELACIONES VOLUMETRICAS Y GRAVIMETRICAS DE LOS SUELOS

3

En los suelos se drstmguen 3 fases constrtutlvas de la- matena

. . [

Fase solida Formada por particulas minerales. -+ . -

Fase liquida " “La constituida por el agua que contiene, pudiendo tamblen presentarse
otros liquidos.

Fase gaseosa Formada por el aire pnncnpalmente aunque pueden presentarse otros
_gases, ER L

»

La fase solida se define como el volumen de sélides (_V,) y su peso como ( W, )-( peso de los. -

sdlidos ); las fases gaseosas y liquidas juntas se conocen como volumen de vacios ( V, ) la

fase gaseosa tiene un volumen ( V, ) y la liquida ( Vw ). El peso de la parte gaseosa se

representa con Wa vy el de la Ilqmda con W,,.

Combinaciones entre los voliumenes y pesos de estas fases fijan las relaciones volumétricas y

gravimetricas de los suelos, las que definen ( cualitativamente ) las prop|edades mecanicas de

ellos ( los suelos ).

Como se definid antes, sea la muestra :

Va = Volumen de aire

Vw = Volumen de agua

Vs = Volumen de sélidos

Vy = Volumendevacios = Va +Vy

Vt = Volumen totalde lamuestra = Va + Vy + Vg =Vt
Wa = Peso del aire en la muestra, generalmente tomada como 0
W.. = Peso del agua en la muestra |
Ws = Peso de los sélidos 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 :



la)  Relaciones adimensionales fundamentales: entre pesos o entre voldmenes : " 1 4%,

lip)  Relaciones entre pesos y volimenes | KL e TR

lic) Relaciones adimensionales entre pesos y volimenes

lla) RELACIONES ADIMENSIONALES FUNDAMENTALES

’ ‘ |4
e = relacion de vacios, oquedad o indice de poros = I—;
s -
n = Porosidad == LV — L
. Vi
—-e -
C, = Compacidad relativa = ——— nat
ema): - emm .

Gw = Grado de saturaciéon = K".'.’.

Vv
w% = Contenidode agua = &100

)

lib) RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

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

Yo = Peso volumétrico del agua destilada a 4° C, a la presion atmosférica al nivel del h

mar = ? (Ww ¥y Vw en las condiciones especificadas )
w

Yw = Peso volumétrico del agua en las condiciones de trabajo = T
W



’ (Ww y Vw enlas cond'iciones de trabajo ) generalmente se aéépta que. :

v s -

. !

Yo = Yw =1 ton/m’.

. Ws
vs = Peso volumétrico de la fase sdlida del suelo = 7 '
. s
. Wt
Ym = Peso volumétrico de la muestra del suelo = W
Para:
b | - —
Vacios secos ¥m = Yd
Vacios parcialmente saturados Ym = Ym
Vacios saturados Ym = Y
Suelo sumergido Ym = ¥'m
. . Ws .
va = Peso volumétrico del material seco = _Vt_; si W, =0
o . " . Ws+ Ww
Ym = Peso volumétrico parcialmente saturado = peso volumétrico humedo =—Vt ;
i W, =0 ‘
Ws+Ww

Ysat

¥m = Peso volumétrico sumergido =vy4, - Yo

= Peso volumétrico del materal saturado =

siVw = VW ; Ww =Vy yw



: Ilc) - RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENEé

- T . T er4
g 1

Relacnonando el peso volumetnco de un matenal con otro peso volumetnco tomado como
base, se obtiene e! concepto de peso especifico. En mecémca de suelos, el peso volumetnco
que se emplea como base es el del agua y, = 1 ton/m

Ss= Peso especifico de los solidos, ia relacion entre el peso volumétrico de los sdlidos (ys)
y el peso volumétrico del agua destilada a 4° C a la presion atmosférica al nivel del mar

('YO ) R . o
fa R . E—— . ) - -

Ys

Ssz__.
7o

b

Sm = Peso especifico de la muestra de suelo :

Y -

S, =
: Yo

S.at = Peso especifico saturado :

Y sat
Yo , -

Ssatz

Ses = Peso especifico saturado sumergido

S“=Z;‘!l_1 ,
Yo -



lla. RELACIONES ADIMENSIONALES FUNDAMENTALES

DEFINICIONES

Na 1 Definiciones de volimenes
En una muestra se tienen tres diferentes fases de la materia, cuyos volumenes

son:

Va = Volumenes de gases, aire.

R | T —

Vw = Volumen de liquidos, agua.

Vs = Volumen de sélidos de diversa mineralogia. .

V. aire

Vi agua

Vs
solidos

fla 2. Sumando el volumen de aire y agua se define el volumen de vacios. La relacién
entre el volumen de vacios y el volumen de sélidos de denomina relacién de
vacios.

v,

e =X
VS

10



I a 3. Siel volumen total es unitario, el volumen de vacios es igual a uno menos el volumen

“ug A

. .. de sohdos o el volumen de sdlidos es igual a uno’ menos el volumen de vacios. {77
» [ r'Y » &
| VACIOS Ve {1V
=~ Va —
V. | X -
V' N N
SOLIDOS | |1V, 1 V,
- L 4 v v

la 4 Por definicion si el volumen total es unitario, el volumen de sélidos es igual al
inverso de la suma de uno mas la relacion de vacios.

Si: Vv= 1'V3
Vs =Vs

_1-Vs

11



fla 5.

la 6.

a 7.

ROE A T o -

Por def nlcmn si el volumen total de es umtano ‘el volumen de vacnos es |gual al

- cociente que resulta de dlwdlr la relacion de vacuos entre la suma de uno mas la

T oagar

relacion de vacios. | - L e R IR
- * . DR P S
- . K -
Si: Vv =Vy . .
Vs=1-Vy
_ W :
1-Vv .
e
e WE—
l+e
. _— .

Si la porosidad “ n * se define como la relacién entre el volumen de vacios y el
volumen total, de esta definicion y la de la relacion de vacios “ e * se obtlene n
como funcidbnde “e "

Vv

ns ~—
[4

Vi= 1 V= ——

. l+e

e

n= —
l+e .

De las definiciones dadas en (Il a 3), también se puede obtener la relacién .
entre “n*y “e* susttuyendoen“n*
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Il a 8.

-lla9.

ila1o0.

La correspondencia entre la relacién de vacios que realmente tlene un suelo y
- sus valores limites, emsu. Y emin 5e llama compacidad relativa “ Cg *

"

E— .

Cr=
e

e

max.—

max.—

e

e

min.

104

el

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

Cr > 50 % Compacto
Cr < 50 % Suelto

Vv

agua N

I

Gw = 100 —~

v

'

Grado de saturacién Gy , es la relacién en porciento de volumen de agua que
llena los vacios del suelo.
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lla 11. .- Definiciones de pesos L )

En una muestra se distingue"r} tres diferentes pesos elementalesy un -,
peso total: - ' - ’ '

W, = Peso del aire muy pequefio y no se considera W, = 0.
Ww = Peso del agua .
Ws = Peso de sélidos.

W, = Peso de |la muestra:
— W= Wy + Ws

—
v i B - e [
V. w!
+ ----------------
Vu e Ww Wi
—— - /// -5
v / e
—— — e
la 12. Contenido de agua w, es el porciento del peso del agua con respecto al

peso de los sdlidos.

o =100
5

14
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Itb

1.

Ilb RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES .

Peso volumeétrico de los séhdos se deﬂne como la relacmn entre el pesoA
los sélidos ( W, ) y el volumen de los sélidos ( V ) N

T

Existen ofras relaciones de pesos y voliumenes: peso volumétrico del |
material seco ( y4 ); peso volumétrico del material himedo ( v, ); peso
volumeétrico del material saturado (yex) ; peso volumétrico del material

sumergido { ym ).

Tm =

Yoat =

I
~
3

'
&

Y'm=

]

llc 1. RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

————
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e 1.

HND

D a

NDa.

IDaz.

IIDa 3.
1D a4.

D as.

D b.

Db 1.

iDc

‘Peso especifico de los sdlidos, se define como la relacion entre el peso

volumétrico de los sélidos, que constituyen las' particulas de suelo y el peso ™

volumétrico del agua destilada a 4°C a la presién atmosférica al nivel del mar,

Ss = Ef. !
Ww

.. 8s: ( adimensional )

DETERMINACION DE LAS RELACIONES VOLUMETRICAS Y
GRAVIMETRICAS DE LOS SUELOS.

Relaciones adimensicnales fundamentales entre pesos o entre volimenes.

Relacién de vacios e
Porosidad n
Compacidad relativa C
Grado de saturacién Gw
Contenido de agua ®

Relaciones entre pesos y volimenes

Pesos volumétricos ¥

Relaciones adimensionales entre pesos y volumenes

16



MDc1. Pesos especificos " S EERE co R o
. : S -, S TP - R A R

- - . . ' . ‘..2;\‘- -
- - | ~ P S - . P 1Y
“ia, a S o w T L . L] A

iDa1. RELACION DE VACIOS .

El cociente que resulta de dividir el volumen de vacios entre el volumen de solidos ( en una
muestra de suelo ), se le llama relaciéon de vacios { e ). Pemmite juzgar cualitativamente el
acomodo de las particulas en los suelos granulares y la deformabilidad en los suelos finos. v

Relacién de vacios varia con el acomodo forma y dlmensmn de las porciones solidas del
suelo.

Acomodo de las particulas sdlidas

Una concepcidon simplista de la manera en que se modifica la relacion 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 sueito Acomodo mas compacto

Fig. 1

Forma de las particulas sdlidas

—

La forma influye en el valor de la relacién de vacios ya que si en lugar de esferas como se
analizé 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 si se arreglan como un castillo de cartas, lo cual da
una relaciéon de vacios mucho mayor que el que da el acomodo de las esferas.

17



Tamano de las particulas sélidas. " e o - .

. . AP
El valor del volumen de solidos es funcion de Ios tamanos de las partuculas y para el volumen
total dado, el aumento del volumen de solidos disminuye la relacién de vacios y la dlsmmucu&n

del volumen de sohdos provoca un aumento en la relacién de vacios.

En una estructuracién como la de ias 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 ca;a uniéndolos por Ias aristas con lo cual la
relacion de vacios se hace muy grande. .
Al disminuir el tamario de los elementos solidos del suelo disminuyen las fuerzas de cuerpo,
que son funcién debkwolumen ( por ejem. el pesg.). y_las fuerzas de superficie_(_por ejem. la
adherencia ), que varian con la disminucion del drea extena del sélido; la relacién entre las
fuerzas de superficie y las fuerzas de cuerpo crece a medida que dlsmmuye el tamafio del

© Area A
elemento, porque la relacion . PT—— llamada superf icie relatlva aumenta al dlsmlnuir
Volumen

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 tamario 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 relacidén de vacios muy grande, ya que los sélidos pueden arreglarse
pegados en los bordes ( ias fuerzas de superficie son muy grandes comparadas con el peso )
hasta formar un volumen hueco como una caja, con un volumen de sélidos muy pequeno el
constituido por el volumen de las paredes de la c3ja. . :

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

¢ T L=nd - . _‘

V totat = L3=(nd)3 =n’d?

L
3 . -
+ Veol = %n R®n= %n(gj n = 0.5236d°n
- .
nd Veor = 0.5236 d° n
I_ L "l Vv = Vot = Vs

18



T . Vy=n'd®-0.5236d°n .

et ndd—osuednd - L - e Tk
| 052364°n L o

]

S 3. '
e:._..._._—d-T—l . ’ . .
052364

n -
e = -1=191-1 ,
n—x  05236n o

- ~ e=o08T— . -

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

La Relacion de Vacios en este caso se obtiene:

a=nd o -"
ap = H? + ab?
S=a’3

aP H
0 = Baricentro

3
ab ap=a,]—
P \}2

a ap = ﬂ
6 »
3 |2 .
Volumen Vi=a" J-—
12 '

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

19



Para la primera capa el N,. de esferases :
1- N+ (0-1) + (1-2) + (N-3) + oo, + 1
(D) 1 2
s ——t=—(n"+n

2 2( +n)

Para la segunda capa
2- —;—(n —Dn =%(f12 -n)
Para la tercera capa

3- -;—(n—2)(n— 1)=?(;2 ~3n-2)

Asi sucesivamente.

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

S=n(n+ H(n+ 2)

s=L(znl+3m) 6
2 6

= numero total de esferas

S= %(n3 — 302 +n)

£l volumen de los solidos sera;

Ve = %d"‘S

El volumen total sera:
V= 33 i = n3d3 i
\/ 12 d 12

El volumen de vacios

2 T
Vy =Vi-Vs = n*d® /= - Z4s
v oy ls Viz "6
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En el ejemplo de las esferas se encontro que la en s 0.91, en cambio la relacion de vacios
media del primer estrato deformable de ia 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
pequefias y alargadas, en forma de hojuelas o de palilios, lo cual permite una estructuracion
de castillo de naipes de dimensiones sumamente reducidas. -

Las particulas solidas que forman la primera agrupacién de castillo de naipes se denomina
estructuracion primaria y junto con otras semejantes, forma también grumos de tamario
diminuto con un peso muy reducido, por lo cual ias fuerzas de adherencia entre estos grumos
secundarios y otros analogos, 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 estructuracion ( particulas solidas con particulas sdlidas ), se denomina
estructuraciéon primaria, la unién de estructuraciones primarias que forman el primer grupo
mencionado anteriormente, constituye la estructuracion secundaria. la estructuracién terciaria
como la de la Ciudad-de México se presenta al4nirse grumos de estructuracidn 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 la estructura original se disminuye la
relacién de vacios y la resistencia del suelo, también aumenta la deformabilidad dado que la
nueva estructuracion no tiene la misma adherencia entre grumos que tenia en estado original;
como sucede al romperse la estructura de un edificio que ya es incapaz de resistir los
_esfuerzos que soportaba estando entera.

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

Obtencion de |a relacion de vacios

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

e:gl:u:&_l %
Vs Vs Vs



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

o Vv _VuVs *
Vs Vs
e= ﬁ— V=Vs+69
Vs =~
Vv

Otra forma de obtener la relacion de vacios es fijarla en funcién del peso especifico y de peso
volumeétrico 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 con una aproximacién de 0.1 gr. yf

Ss = Peso especifico de los sélidos

Sg = ‘Y_S_ﬂs._
Yo Vsyo ' : .
W I
e - — i ——— —
Vs Vs
Vs = Ws
Ssyo
Vt SS}’O
e -1
Ws
e= Wrs 4 ¥s_,4
Ws d
e= Ss 70_1
Td
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RELACION DE VACIOS

Se mide el volumen total de la muestra (Vt)

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

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

Ws

Jrﬁ____‘ i —

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

W
VS=_S )

Ys

La diferencia entre el volumen total y el volumen de
{os sdlidos, es el volumen de vacios.

Vy=Vi - Vs

El volumen de vacios se divide entre el volumen de
los sdlidos, el cociente es la relacion de vacios.

FIN
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OBTENCION DE LA RELACION DE VACIOS. ' .

1.~ EQUIPO

a) Recipiente con mercurio -

b) Hormo de secado
¢) Balanza de precision

d) Probeta graduada

1.- Para determinar la relacion de vacios, se mide el volumen total directamente en una
muestra labrada rectangulamente, Si la muestra es irregular, se sumerge ésta dentro
de un recipiente con mercurio, el volumen desplazado, sera el volumen total de la

muestra.

Vi

25



2.- Se seca la muestra en €] homo durante 24 horas a 100°C. -

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

b

| - e

Ws

4 .- Se divide el peso de los materiales solidos entre el peso volumétrico de los sélidos “ys",

para obtener el volumen de sdlidos.

26



5.- El peso volumétrico de los sélidos “ ys °, se obtiene a partir de la relacién :

SS=V—S
Vo

Ss=

Yo

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

vacios

VT 'Vs

Vy

Vv =V-Vs

7.- Se divide el volumen de vacios entre el volumen de sélidos para obtener finalmente la
relacion de vacios. '

Vs
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. UNAM

FACULTAD DE INGENIERIA

INGENIERIA CIVIL
GEOTECNIA

RELACION DE VACIOS Y POROSIDAD

OBRA : FECHA :
LOCALIZACION : QPERADOR :
SONDEQ N° ENSAYE:
MUESTRA N : PROF. CALCULO :
DESCRIPCION __=— — —
Volumen total Peso de los Peso volumé- Volumen de Volumen de Relacién de Porosidad ENSAYE
de la muestra sblidos trico de los sélidos vaclos vacles

Vq w; solidos  vg Vs=W/ys VWw=Vr-Vs es=Vy/Vs n=W/Vr #
ACLARACIONES :
OBSERVACIONES .

Registro 1
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DURANTE LA OBTENCION DE LA RELACION DE VACIOS SE PUEDEN COMETER
LOS SIGUIENTES ERRORES

1.- Al medir el volumen de mercurio desplazado por la muestra.
2.- No tener la muestra el tiempo suficiente en el homo a la temperatura adecuada.

3.- Obtener malas pesadas.

Da2. POROSIDAD

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

e Vv

n=——

l+e Vt

A
W4 Vs

La porosidad permite visualizar la relacién entre el volumen de vacios y el volumen total. la
variacion del volumen total de la muestra se puede expresar con la variacién de la relacion de
vacios o con la de la porosidad. En el primer caso {a 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 modificacion con la porosidad, cambian el
numerador ( el volumen de vacios ) y el denominador ( el volumen tota! ), lo que dificulta las
operaciones matematicas, por esta razon se utiliza mas la relacién 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 sodlidos.
Ws

El peso de los materiales sélidos se
divide entre‘le peso volumétrico de los
sélidos y se obtiene el volumen de los
solidos.
Vs = ﬁ
s

]

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

VV=VT-V5

l

Se obtiene la Porosidad
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OBTENCION DE LA POROSIDAD

1.- EQUIPO
a) Recipiente con mercurio ¢) Balanza de precisiéon
b) Homo de secado d) F;rbbeta 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.

@

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

Ws
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4 - Se divide el peso de los materiales solidos entre el peso volumétrico de los sdlidos “ys”

para obtener el volumen de sélidos.

\lrs'—'—pPE

Ys

5.- El peso volumétrico de los sélidos “ ys “ se obtiene a partir de 1a relacion :

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

V'r -Vs =VV

VV=VT-V5
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7.- Se divide el volumen de vacios entre el volumen total y se obtiene la * POROSIDAD “. -

n= lr

T

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

1.- Al medir e! volumen del mercurio desplazado por la muestra
2.- No tener la muestra el suficiente tiempo en el horo a la temperatura adecuada
3.- obtener malas pesadas

lIDa3. COMPACIDAD RELATIVA

E! 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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Fig. 3.

emax-enat

C=
emax - emin

La obtencién de la compacidad relativa es dificil de realizar ya que la determinacion de la en
(relacion de vacios maxima ) y emin ( 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 Ia arena en estudio, en
estado seco en un recipiente de volumen conocido; al estado mas compacto de suelo
corresponde emin Y Se obtiene vibrando el recipiente con el material seco obteniendose un
mejor acomodo de particulas; al estado natural comespondiente, |a en.x la cual determina la
muestra obtenida en el sitio. i

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

El concepto de compacidad relativa se introdujo para estimar el acomodo 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 relacién empirica entre C, y los
parametros de la resistencia al esfuerzo cortante, cohesion C y angulo de friccion intema,
también en la fig. 5 se muestra el numero de golpes de perforacion estandar y la compacidad.
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- COMPACIDAD RELATIVA (C,)

SUELTA|
MUY SUELTA 1 ]
MEDIANA COMPACTA MUY COMPACTA

0
N, numero de
golpes para 10—\
30 cm de \ L
penetracion 20 N \

30 \ ™.
(1 piede \\ \\.,._q -—
prueba de 40 \
penetracién \ N
estandar ) 50 a

\ \\
60 <
(1)
70 S ~
2
80
28° 30° 32° 34°  36° 38° 40° 42° 44° 46°

ANGULO DE FRICCION INTERNA ¢

1) Arena angulosa o redondeada de mediana a gruesa
2) Arena fina limosa

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

ARCILLAS Y LIMOS PLASTICOS

CONSISTENCIA COMPRESION SIMPLE No DE GOLPES
MUY BLANDA MENOR DE 2.5 T/M? MENOR DE 2
BLANDA 25-50 ° 2.4
POCO FIRME 50-10.0 ° 4-8
FIRME 10.0-200 * 8 - 15
MUY FIRME 20.0-40.0 15 - 30
MUY DURA MAYOR DE 40 * MAYOR DE 30
ARENAS
COMPACIDAD No. DE GOLPES
MUY SUELTA MENOR DE 4
SUELTA 4 -10
POCO COMPACTA 10 - 30
COMPACTA 30 - 50
MUY COMPACTA MAYOR DE 50

Correlacion entre el nimero de golpes de la prueba de penetracién estdndar, con la compacidad o
consistencia det material explorado.

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

Fig. §
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Compacidad relativa ' Descripcion +
0.15 Muy suelto
0.15- 0.35 Suelto
0.35- 065 i 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
funcion 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 volumeétricos secos (y4 ), natural, maximo y minimo.

Para la obtencién del peso volumétrico seco natural (ys nat } S€ toma una muestra de suelo
donde se desea conocer la 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 obtencidn 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 obtencioén del peso volumétrico seco minimo ( yamin ) 1@ muestra seca se disgrega sin
romper los granos sélidos 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 didmetro, cuando e! recipiente esté lleno
se enrasa teniendo cuidado de no compactaric y se pesa ( W, ) a este peso se le resta el
recipiente ( W, ) y se obtiene el peso de los sdlidos ( W5 ). Dividiendo este peso entre el

volumen del recipiente (V, ) se obtiene el peso volumétrico seco minimo  ( Ydmin ) '

W
Ydmin = V

m

El peso volumétrico seco maximo (yamax ) 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 compactacioén se enrasa y se
pesa ( W,). Este p€Sbmenos el peso del recipiette-{ W, ) dara el peso de lossdlidos ( Ws )
dividiéndolo entre el volumen del recipiente ( V., } dara el peso volumétrico seco maximo

('Ydméx)-

_Ws
Ydméx v

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

Cax ~ Enay
C= x 100
emax - mip
Ws Vsy, b4
y dmax = = = .

Vs+Vv_ T Vs+ Vv, . T+ € in

4 dmin 4 dnat

l1+e I+e

max rmn
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¥s _4_ ¥s-Ydmax
€min = -
dmax Y dmax
y —-ymin
€max = £Eotmin
}/d.min
Ys-Ydna
Crat = s-Y d nat
d.nat it — P—
'YS_'Ydmin_FYS_denat Ys Ys
c Y dmin Y dnat — Y dmin Y dnat
" ¥Ys " Ydmin _ ¥s =Y max Ys Ys
'Y dmin Y dmax Y dmin ' ’Y dmax
1 _ 1 Y dnat — Y dmin
c Y dmin Y dnat - — Y dmin.Y dnat — Y dmax * Y dnat — Y dmin
=1 _ 1 Y dnat ~ ¥ dmin Yanat ¥ dmax — ¥ dmin _
Yamin Y dmax Y amin.Y dmax

i
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COMPACIDAD RELATIVA - . -

suelo de 4JKg. de peso

Se obtiene:
Ydnat

i

Se prepara la muestra e
dos porciones

Se toma la otra porcion de
la muestra y se disgrega

{dmax ]

Se seca la muestra

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

I

Se enrasa.

]

Se pesa el recipiente con la
muestra

1

Se le resta el peso de del reci-
piente.
Ws=er - Wr

Se obtiene el ygmin

Ws

Ydmin™

IVm

Cr= ¥dmax. (4 gnat -y dmin)
deat.(?’dmax ~ ¥ dmin)

@D

Se no
si ha calculado

Se toma una de as porciones
y se disgrega.

Se seca la muestra

i

Se deposita la muestra por
medio de tres capas en un
recipiente de volumen co-
nocido. Vm :

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

Se enrasa y se pesa
er

Se le resta el peso del reci-
piente.
Wm=Wm,- Wr

Se obtiene el ymax.

Ydmax, = =5

Vm
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OBTENCION DE LA COMPACIDAD RELATIVA

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

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

f) * 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 W;s
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3.- Se obtiene el peso volumétrico seco natural dividiendo el peso seco { Ws ) entre el
volumen de la muestra (V) : L

L . e

WS
V dpar = ”

m

4.- Para la obtencién del peso volumétrico seco minimo (y4mm ) la 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 altura '

5.- Cuando el recipiente esté lleno con el suelo suelto se enrasa teniendo cuidado de no
compactario 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 (Wsmia ).

WRS _WR = Ws

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

— Wsmin
Ydmin Vv

T

El peso volumétrico seco maximo ( yamax ) 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.



10.-

11.-

12.-

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

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.

wSmh

45



13.- Ya obtenido-el peso de la muestra seca Ws y conocido el volumen del recipiente V,,,. s}a
obtiene el peso volumétrico seco maximo.

14.- Compacidad Relativa. »

Cp = Y dmax (¥ dnat = ¥ dmin)
Y dnat (¥ dmax — ¥ dmin)




UNAM
FACULTAD DE INGENIERIA

INGENIERIA CIVIL

GEOTECNIA

COMPACIDAD RELATIVA

OBRA : FECHA :
UBICACION : OPERADOR :
Muestra | Volumen | Peso de _ Volumen | Peso del Peso del Peso del Peso del | peso del _
Ne de fa [la muestra Yanwr= WM det Recipiente | recipiente + suelo Yamax™ Ws | Recipiente | gyelo Yomin=Ws c
muestra vm Recipiente peso del Seca vr | + peso dsl Saco. vr r
suelo suelo .
vm Wm Ven W, Comp. Ws Suelto. Ws
Y dmax (¥ dnat =¥ dmin)
C. =

¥ dnat (¥ dmax = ¥ dmin)

4,




DURANTE LA OBTENCION DE LA COMPACIDAD RELATI\/A SE PUEDEN COMETER
LOS SIGUIENTES ERRORES.

1.- Al medir el volumen de la muestra.
2.- No enrasar correctamente la muestra.
3.- Obtener malas pesadas.
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Da4. GRADO DE SATURACION

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

w
Gw=— x100
W W

0% = Suelo seco
Gw = 10 <« 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 generalimente abajo del nivel freatico y en zonas en que
por capilaridad asciende el agua hasta saturar el suelo.

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

El grado de saturacion es significativo en el comportamientc 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
incluso transitar vehiculos; gracias a la alta resistencia al corte originada por la tensién 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 Wena seca  parciamente
—
T urada Zona de

arenas saturadas

Saturado ..ccceoveennenn. b b L N ()%

Mar

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

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

En los depésitos de arcillas saturadas siempre queda aire atrapado y la descomposicién de
materia organica genera gases, esto hace que el grado de saturacion sea menor que 100 %,
lo cual se puede comprobar al obtener muestras inalteradas donde se generan expansiones
por el cambio de esfuerzos que sufren al extraerse, expansiones que originan cambios de
volumen, aumento de al relacion de vacios y disminucion del grado de saturacion; este
fendmeno se puede observar, de manera cualitativa con una botella de gaseosa, antes de
destaparia tiene un volumen aparente, después de destaparla 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 presién en la botella.

En la siguiente tabla se clasifican ios suelos granulares en funcion del grado de saturacion.

Grado de saturacion Estado del suelo
0 Seco :
1-25 Ligeramente humedo ,
25- 50 Humedo
50- 75 | Muy humedo
75- 99 | Mojado
100 Saturado -
Tabla 3

50



Obtencion del grado de saturacidn.,

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

WW=W|-W5

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

Vg = ¥ _ _

y.w
Esta diferencia dividida entre el peso volumétrico de! agua ( yw = 1) se obtiene el volumen del
agua contenido en la muestra del suelo { Vi ).

Vw =

Yo

El volumen de vacios { Vy ) se obtiene de la diferencia del volumen de Ia‘ muestra ( Vi, ) y el
volumen de solidos ( Vs ), obtenido de dividir el peso de los sélidos entre el peso volumétrico
de los sélidos ( ys ).

Vs = E
Ys
VV =Vt - Vs
Gw = = x100
Ve
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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 homo a 100°C durante:
24 horas.

Se pesa la muestra seca (Ws ).

[

Se obtiene el peso del agua en la muestra de
la diferencia .

Ww--wt-Ws

]

Se obtiene el volumen del agua.

Vw =_Vy_"l"..
Yw
yw = Peso volumétrico del agua= 1

Se obtiene el volumen de los sélidos

Vs = &
s
ys = Peso volumétrico de los sdlidos

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

Vv =V|-Vs

Se obtiene el grado de saturacion.

Gw=Vs 100
Vy

FIN



OBTENCION DEL GRADO DE SATURACION

1.- EQUIPO EMPLEADO

a). Homo de secado
b). Balanza de precision
c). Recipiente con mercurio
d). Regla para medir 0 un Vemier
e). Probeta graduada
PROCEDIMIENTO:
1.- Obtener el volumen (Vm) y peso de la muestra ( Wy, }, midiéndola o por inmersidn en

mercurio ( Hg ).

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

3- Pesar la muestra seca Wy,




El peso del agua ( W,y ) se obtiene de’

Wm'Ws=Ww

El volumen del agua se determina:

VW = —-—Ww
Yw

Ww
V= Yw

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

El volumen de la muestra seca del suelo, se obtiene de;

VS WS:

Ts

ys = Peso volumétrico de los solidos
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7.- El volumen de vacios (Vv ) se determina restando del volumen total ( V,), el volumen

de los sélidos ( Vs).

VV= V| - Vs

Vt-Vs=VV

B.- se obtiene el grado de saturacion.

Gw % = W 100
\

Gw =+ x 100
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UNAM )

FACULTAD DE INGENIERIA

INGENIERIA CIVIL
GEOTECNIA

GRADO DE SATURACION

OBRA: FECHA :
LOCALIZACION:_ OPERADOR:
SONDEO No. ENSAYE .
MUESTRA: PROF .}CALCULO:
DESCRIPCION:
Volumen Peso Peso de Peso del | Volumen del | Volumen de | Volumen de | Grado de
total total muestra aguaen la agua en la los sélidos vacios saturacién
Vi Wr seca muestra muestra Vw
Ws | Ww=WrWs Ww Ws | wavrvs |Gw= Vyx100
Vw= 1o Vs= ¥s
ACLARACIONES:
OBSERVACIONES:
Registro 3
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iDa5.

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

1.- En la obtencién del volumen total de la muestra.
2.- No tener la muestra el tiempo suficiente en el hormno 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 sélidos 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 asi medida sea toda la que se se encuentra en el material. En la
masa del suelo se pueden presentar diferentes calidades o estados de agua, no toda el agua
en el interior del material se comporta de la misma forma y pueden senalarse;

Agua higroscopica Se define como la que pierde el suelo cuando
o superficial. se ha secado a la temperatura ambiente.
Agua capilar Es la detenida en el suelo por fendmenos capliares

y esta sujeta a presiones negativas.

Agua gravitacional Es la que se comporta de la misma forma que el
agua en los rios, lagos y mares, y esta sujeta a
presiones positivas, generaimente debido a su
propio peso o de esa magnitud.




4.-. Agua adsorbida o Es la que se acomoda en el entomo de las
sélida. particulas minerales formando una capa alrededor
de las moleculas del suelo; esta sujeta a presiones
que aumentan a medida que se llega al lindero de
.las moléculas del sélido. Esta agua se encuentra
sujeta a presiones sumamente altas (2000
Kg /cm?)' 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
obtencién y se expresa en porciento de la forma siguiente:

3

W% = —£ X100

5|

donde:

W = Contenido de agua

W

Peso del agua

Ws

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 que se conozcan los valores de los pardmetros de las propiedades
mecanicas de los suelos, solamente se establece una relacion cualitativa de su posible
comportamiento en funcién del contenido de agua. ’

'* G:P Tschebotarioff, in Soil Mechanics, Foundation and Earth Structures, cita a Winterkom 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 20%

Arcilla glacial saturada 4-10 %

Arcilla bentonitica 200 %

Arcilla de la ciudad de México 300 - 500 %

Arcilla altamente compresible 1000 %
Tabla 4

_ Obtencion del contenido de agua

Consiste en obtener el peso del agua que contiene la muestra de suelo ( Ww ) vy el peso del
material solido de la misma muestra { Ws ), para la determinacién 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 +
W;s ), posteriormente se seca al homo a una temperatura de 100°C durante 24 horas, se pesa
obteniéndose el peso de los sdlidos ( Ws ), al peso tota! se e resta el peso de’los sélidos { Wy
- Ws ) que es igual al peso del agua ( Wy ), dividiendo el peso del agua entre el peso de los
sélidos se obtiene el contenido de agua.

Ww
W% = —x100
Ws
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CONTENIDO DE AGUA

Se pesa la muestra
W

I

Se seca la muestra en
el homo a 100° C

1

Se pesa la muestra seca
W

Se calcula la diferencia
entre l0s pesos himedo

y seco: W,-Wsg
I

La diferencia dara el peso
del agua que tenia el
matenial : W

1
]

Se divide el peso de agua
entre el peso de los solidos
5eCos : Ws

I

Del cociente se abtiene el
contenido de agua o , y se
expresa en %.
0% = &
Ws

}
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1.- EQUIPO

a)

b)

c)

d)

OBTENCION DEL CONTENIDO DE AGUA

Vidrio de reloj o refractario.
Balanza de precision con error de 0.1gramos.
homo 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 +
suelo humedo ).

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

3.- Se pesa la muestra seca Wcs { peso de capsula + suelo seco ). -

‘Wc+Ws=Wcs
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4 .- La diferencia entre el peso capsula + suelo himedo, menos el peso capsula + suelo

seco, dard el peso del agua que originalmente tenia el material.

WH -Ws = W(D

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

peso 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
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UNAM .

FACULTAD DE INGNIERIA

INGENIERIA CIVIL
GEOTECNIA

CONTENIDO DE AGUA

FECHA:

OBRA:
LOCALIZACION: OPERADOR:
SONDEOQO No; ENSAYE No:
MUESTRA No: PROF. CALCULO:
DESCRIPICION;
PRUEBA |cAPSULA Pein ::S:Uh tm Peso def agua P:;s:sc:ﬁala Pesa sif;lo suelo Con:.-gnti':o de
.INo No himedo '
Weh Wes Ww We Ws W
ar or gr 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.- No tener las-muestras en el homo el tiempo suficiente y a la temperatura adecuada.
4.- Alteraciones que puede sufrir ia muestra por medio ambiente o por la falta de cuidado

en la conservacion de la muestra.

ID.b RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

IIDb1. Pesos volumétricos

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

Se obtiene con la siguiente relacién:

_Wm
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El peso de la muestra ( Wy, ) es igual al peso de Ids sélidos y del agua intersticial

W = Ws + Wy

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

1.- El peso volumétrico de ios solidos es:
Ws
Ys=+4,_

y si el suelo esta seco:

Ww = 0
Ws = W —_— Yo = Y2 = ¥s

co . Ws
¥4 = Peso volumétrico del material seco = —

Vm
W _Ws _Ws
IIm VT_J'VSA
Ym = Yd T s
2.- Si el suelo esta himedo
+Ww +Ww
“WS+W_7'5 ";}";_73 %75_ l+w
" Vs+Ww Vs W T lre Slse

Vs%
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También:

- 7s
_Vsys+Vwyy +Gwyy _¥steGwyy
m - 1 - )
Vs+ Vv 241 I+e
e
_ Ss+eGw
Ym = 1t e Yw
3.- Si el suelo esta saturado
Ww = maxima y Y=V =7s Vw =Wy B}
Vvw
_Ws+Ww  Ws+Ww TSt
YsaT = vm Vs +VWv 1+e
_Ystywe _ Ss+e
1+e Wiire

4.- Cuando el suelo se encuentra debajo del nivel de aguas freaticas se presenta el

fendmeno de flotacion, el peso volumétrico se define como :

Peso volumétrico sumergido: = y =y _-y,

Yo=VYw

Tomando v, =1T/m’y,, -1
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¥s = S8Yp— Yo = 10{Ss-1)

. _YstWWys-—vyo-erp _ ys+Wyg-eyy
Tin = =
1+e 1+e

_ Ssy,—¥, twys—ey, _ (Ss-1-¢) +Wys

l+e l+e Vo l+e
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RESUMEN

Estado del suelo

Sdélidos Unicamente

Seco (Gw=0)

Parciaimente saturado

Gw = Gw

Saturado
Gw - 1

Sumergido
Sélido

Seco

Parcial saturado

Saturado

Peso volumeétrico

En funcién de las propiedades
volumétricas y gravimétricas

= — =SS
Vs Vs Ts Yo
_w _ S
T Vm Va 1+ey0
_ Ss(1+w)
I " l+e °°
_Wm _ Ws+Ww
" Vm Vm
| 3 Ss+ eGw
Vm=Vw l+e
_Ws+Ww _Ss+e
r:a: l’r”’ sal l+ey0
Ys=¥s— 7w 7s = 8s-1)y,
' ’ SS-l—e
Ya=Ys"¥w 7d=_"'1"'+_em’7’w
- '+L
ym 7d ]+e7W
Ym =V~ Tw
- '+—-—e—Gw
Tm=7d 1t e Tw
, , _ Ss-1
Yer =V — ¥w ym=1+e w
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PESO VOLUMETRICO

Se obtiene el peso de la muestra
Wm

1

vm

ISe obtiene el volumen de la muestra

I

Se seca la muestra al homo a 100 °C

durante 24 horas.

Se pesa la muestra seca
Ws

Se disgrega la muestra

Se obtiene el volumen de

- los solidos
Vs

Se obtiene el peso volumétn-
co de los sodlidos.
Ws

Ys ==

Vs

Se
obtiene
el peso del agua

en ia muestra

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

Se obtiene el peso del agua
que satura |la muestra.
Vv=Wyyeat

Peso Volumétrico
humedo
_ Ws + Ww

Fm

&

m

Wsat-Ww

Peso volumétrico
saturado
s+ Bw,
rm = af
Vm

@D

Peso volumétrico
Seco.
s

?’d=Vm

O
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OBTENCION DEL PESO VOLUMETRICO

bl BT 1™ Y
b 2L

1.-  EQUIPO
a) Balanza de precisién.
b) Homo de secado.

c) Recipiente con mercurio.
3



PROCEDIMIENTO.

1.- De la muestra de suelo se obtiene el peso ( Wp) y el volumen ( V., ) por cualquier

método:;

a) Haciendo una muestra cibica y midiendo sus dimensiones.

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

T I

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

_m
ym“Vm

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

4 .- Se saca la muestra del homo y se pesa, obteniéndose el peso de la muestra seca
(Ws). Con la diferencfa entre el peso de la muestra himeda y el peso de la muestra

seca se obtiene el peso del agua (Wy).

5.- Se obtiene:

a) El peso volumeétrico seco { yq)
b) El peso volumétrico saturado( yeq }

¢) El peso volumétrico sumergido { ¥'m ), con el conocimiento del peso
volumeétrico del agua a 4°C y a la presién atmosférica.
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Ws.-

7’d:7t‘
_Ws+Ww
ysat Vt
Y =Vm—Vo
Yi=Vai—Vo

!

ysat:;/sar—yo
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Peso de la Volumen de 1a | Peso del suelo | Peso del agua | Peso Volumen de volumetrico Volumen de | Peso del agua | Peso volumétd | Peso volumétr ’
muestra muestra seco en la muestra | volumétrico los stlidos de los sdlidos vacles que satura la co humedo co saturado Muestra
Wm vm Ws Ww seco Vs=Waly, Te = Wa/Vs W=Vm-Vs muestra M= Ws+Ww ysat= No
ve = WsiVm Wwsat wm W +VWivey ‘
Vm
Registro 5
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DUARANTE LA OBTENCION DEL PESO VOLUMETRICO SE PUEDEN COMETER
LOS SIGUIENTES ERRORES.

1.- En la obtencién del volumen de la muestra y en la obtencién del volumen de
los sdlidos. '

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

3.- Obtener malas pesadas.

lIDc. RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

IlDci. Peso especifico

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

SS = Y solido

agua a 4% C

El peso especifico se requiere para calcular la relacion de vacios; se emplea en e!
analisis por medio del hidrometro y para el calculo de pesos volumétricos.
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El peso especifico se puede obtener a partir de [a ‘relacién entre el peso de la
sustancia y el peso del agua cuando se pesan volimenes lguales

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

Determinacion de peso especifico Ss

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

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

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

W= Wpow + Ws = Peso del matraz con agua hasta la marca de calibracién mas el

peso del suelo. En este peso se incluye el volumen de agua
igual al volumen del suelo.

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

Wiwg =W, - Ws
sustituyendo el valor de W,
Wwe = Waw + Wiws
Dado que Ws es el peso del sdlido que tiene igual volumen que el del agua

desalojada de la definicion de peso especifico se tiene:
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Ws

Se =
* " Wwwd

_ Ws
Wmw + Ws — Wmws

Ss

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

Ss=8s K donde K : Comrecciéon por temperatura
Ke—Ttw
Twa 4%
Ss = y—S = 73 K
Yw Vw

Algunos valores del peso especifico

Tipo de suelo Peso especifico
Arena 2.65-2.67 -
Arena limosa 2.67-270
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

(‘:Iorita
Hematita
Mercurio
Piomo

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

Lmaterial gue paso la malla No 4,

Se pone alrededor de 300 Ci. de agua
en el matraz calibrado y se vacia en él

| el material

Se aplica vacio al matraz para extraer el ain
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 ia marca de aforo y se
limpia el cuello y el exterior del matraz.

Se pesa el matraz con agua y suelo obténiendos
Wmys

Se obtiene el peso del matraz con aguadela
curva de calibracion con la temperatura media
determinada

WmW

1

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

Se seca al horno durante 24 horas a 100°C y se

bteniéndose el

Se obtiene el peso especifico

Ws
Ws + Wmw + Wmws

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) Termometro graduado de 0°C a 50°C, con 0.1°C de precision.
c) Cépsula de pdrcelana o vidrio refractario.

d) Probeta graduada a 500 cm® de capacidad.

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

B &=

f) Vaso de precipitado de 400 cm® de capacidad.
g) Embudo de vidrio de conducto largo.

h) Piseta y pipeta de 5 cm’.

i) Solucién para disolver grasas: mezcla crénica. @

J) Alcohol del 96°.

k) Agua destilada.
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‘l) Homo de secado a temperatura constante de 100°C.

m} Sistema de vacio: bomba mecanica con trampa de agua.

n) Estufa de parrilla.

81



CALIBRACION DEL MATRAZ

Se limpia el matraz con detergente agua, etc.

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

1

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

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

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

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

Se mide la temperatura en tres puntos cercanos

la superficie, intermedio y en el fondo.

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

NO

Diferencia de temperatura

Se agita para
uniformizar.

> 5°C

Se varia la temperatura en el baino maria + 5°C

NO Se ha variado la\

temperatura
> 5 veces

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

matraz
|

Se grafican los resultados, obteniéndose la curva
de calibracion.

FIN
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CALIBRACION DELMATRAZ AFORADO

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

)

2.- Se llena el matraz con agua destilada hasta aproximadamente 5 mm debajo
de la marca de aforo, se calienta en bafio 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 calibracién. '

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 y
cerca del fondo). Si las diferencias exceden de 0.5°C se vuelve a agitar para
uniformizar.

Se hace una determinacidn 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
“calibracidon del matraz”.

Se construye la curva de calibracion, \

- Y
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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 que 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 cédpsula en el matraz.

Calentar el matraz.

" Aplicar vacio al matraz para extraer el aire no disuelto

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

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

Agregar agua destilada hasta que la parte inferior del menisco coincida con
marca de calibracion. : :

|

la
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9.- Secar el interior del cuello del matraz.

10.- Pesar el matraz con suelo y agua, con precision de 0.01 gr anotandoclo en el
renglén W.ws del registro. '

11.- Verter el contenido del matraz en una .cépsulary 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 solidos por diferencias entre e! peso de la capsula con
material (W.m) ¥y el peso de la capsula limpia (W.).

WS = Wcm"Wc

13.- De la curva de calibracion del matraz se obtiene Wnw.

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

— Ws ko 2w Peso.Vol.del . agua.a.T°C

S—
Wmw + Ws - Wmws Yo PesoVol.del.agua.a4’C
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ERRORES POSIBLES QUE SE PUEDEN COMETER EN LA REALIZACION DE LA PRUEBA
PARA LA OBTENCION DE LOS PESOS ESPECIFICOS.

Remocién incompleta del aire no disuelto.

Secado defectuoso del interior del cuello o del exterior del matraz.
Mala precisif:n en las pesadas.

Mal llenado hasta la marca de aforo:

Temperatura no uniformizada.

Pérdidas de material durante la prueba.

Mala limpieza del matraz.

Empleo de agua con sélidos 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
l

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

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

Vy
|

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

Wag

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

Wsh — Wsg
Wsg

W% =

Se obtiene el peso especifico de las gravas.

Wsg

Sg=———
& Vd -Va
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OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE LAS GRAVAS

T | .—-«»-.'-h-"-ﬁm
: T R R\ N =Y

1-  EQUIPO e RS s A |
a) Charola.
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 fas balanzas de
precision y se anotan en el registro como:

* Peso grava humeda *
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Se determina el volumen de las gravas, introduciéndolas en una probeta
graduada que contenga un volumen conocido de agua, la diferencia en la
lectura, sera el volumen de las gravas.

Se secan las gravas en un hormo durante 24 horas y se pesan anotando en el renglon

“ Peso grava seca ®.

Se determina el porcentaje de absorcion de la relacion entre la cantidad de agua
absorbida y el peso seco.

Won — Wos 100
W,s
% abs =

W, = peso grava humeda

Wgs = pego grava seca

El peso especifico de los solidos se obtiene a partir de la relaciéon del peso de las
gravas secas entre [a diferencia del volumen desalojado menos el volumen de
absorcion.
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.
ila.
ia.1
lla.2
k.
.1
lllb.2
lb.3

Hle.

Wys

Sg = 88
VY

V4 = Volumen desalojado
Viy = Volumen de Absorcion

CLASIFICACION
Granulometria
Andlisis Mecanico
Analisis Hidrométrico

Limites de consistencia

Limite Liquido

Limite Plastico

Limite de Contraccién

Clasificacion de suelos

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

materiales.

Existen varios meétodos para determinar la permeabilidad de los suelos, los cuales se
pueden clasificar en.

Métodos directos.

Llamados asi ya que buscan como objetivo fundamental la determinacion del coeficiente
de permeabilidad, elios son

- Permeametro de carga constante
- Permeametro de carga vanable
- Prueba in situ.

Métodos indirectos.

El coeficiente de permeabihidad se obliene como un subproducto de una prueba que
primanamente persigue otro fin’

- Determinacion a partir de la curva granulomeétrica.

- Determinacion a partir de la prueba de consolidacion.

- Determinacion a partir de la prueba horizontal de capilaridad.

En estas notas solo se describiran ios principios fundamentales de los permeametros de

carga constante y de carga vanable que se utilizaran

- Permeametro de carga constante.

Este dispositivo se utihza principalmente en suelos relativamente permeables, tales como
arenas limpias o 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 vélida la ley de Darcy, el
volumen de agua V que atraviesa la muestra de suelo en un tiempo t, una vez gue se ha
establecido el flujo, es igual a

V=akayt (51

donde.

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

()



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

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

hAL (52)

Con el objeto de obtener resultados consistentes es Indispensable efectuar varias
determinaciones del coeficiente de permeabilidad, una vez que se ha establecido el flujo,
para llegar asi al valor promedio mas probable de dicho coeficiente.

Permeametro de carga variable,

Este tipo de permeametro se utiliza en suelos menos permeables que los mencionados
en el caso del permeametro de carga constante. pudiendo ser arenas finas y mezclas de
arena. hmo y aun algo de arcilla

La Fig 5 2 muestra de manera esquematica el funcionamiento de un parametro de carga
varniable Con referencia a dicha figura. 1a cantidad de agua que atraviesa la muestra de
suelo en un tiempo dt es. de acuerdo con la ley de Darcy:

h
dV = kAidt = kA—dt

[ (5.3)

Donde.

dVv = Volumen de agua que atraviesa la muestra de suelo en un tiempo dt.
K = Coeficiente de permeabiidad
t = Gradiente hidraulico
L = Longitud de la muestra

Al mismo tempo en el tubo alimentador el agua sufre un descenso dh, que multiplicado
por el area de la seccion trangversal a, de dicho tubo, conduce a un volumen de agua
igual al que atraveso ia muestra de suelo en el dt Por lo tanto igualando ambos
volumenes se tiene

h
kA —dt = —-adh

{ (5.4)

Integrando esta ecuacion

"wd



2dh kAl
~a | —=—jdt (5.5)
hy h L0 '
Se obtiene un valor de k igual a;
La h1 )
k=—In— 56

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

—_ muestra de suelo —
N N

Fig. 5.1 Permeametro de carga constante.



h, T cilindro de lutita
n h r] muestra de suelo
AL e A
l |
| A |

Fig. 5.2 Permeametro de carga variable

PRUEBAIN SITU

Flujo establecido radial en pozos con penetracion total en acuiferos artesianos

q = cte. SPI
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PIdipieiicgiid FEiiritiriiiittd H
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IMPERMEABLE

| |
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SP Superficie piezomeétrica
SPI Superficie prezometnica antes de iniciar el bombeo

Fig. 5.3



En relacion con la Fig 5 3, el gradiente hidraulico en cualquier punto del acuifero, esta
dado por la tangente a |3 superficie piezometrica en fa seccidn vertical de interés. Esto

€5,

. dh

= E {5.7)

Una vez establecido el flujo es posible calcular e gasto extraido a través de un cilindro
de radio r y vale -

g =kA= kj—f2ﬂrD (5.8)

Reordenando terminos se tiene:

h-_ 4 ar
211kD r

{5.9)
La integracien de (5.9) conduce a

h= —g—Lnr +C (5.10)
2[1kD

Donde C es una constanie de integracidn gue puede valuarse considerando la condicion
de frontera siguiente.

Parar=R . n=H porlotanto

H=—9 nrR+C

2 B kD . De donde:



q
"2k ™

I

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

" 2nko " 512

a R

Esta ultima expresion permite calcular la depresion de la superficie piezométrica
en cualquier punto en torno al pozo y en el pozo mismo (hg).

La ecuacion (5.12) aplicada ai nivel del pozo, permite calcular el gasto que puede
extraerse para un abatmiento S = H - hy , siempre y cuando se conozcan D, R, gy k
Dicho gasto vale,

q = 2IkD S
LnE (5.13)

Fo

La ecuacidon (5.12) se conoce como ecuacion de equilibrno y fue establecida por
G. Thiem.

La misma ecuacion {5 13) permite calcular el coeficiente de permeabilidad (k) del
acuifero. siendo este

a ,,R

2MDS o, 510

Si se cuenta con ¢os pozos de observacion, llevados hasta el acuifero artesiano,
separadas las distancias ry y r> . del gje del pozo. es posible calcular el coeficiente de



permeabilidad del acuifero, mediante:

q n
K= Ln—
2nb(h,-h,) " r, (5.15)

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

se requiere conoccer el radio de influencia del pozo {R), para calcular el coeficiente de
permeabilidad del acuifero



CURSQ DE LABORATORIO DE MECANICA DE SUELOS, PRIMERA PARTE

PRUEBAS DE PERMEABILIDAD DE CAMPO

Documento tomado de:

-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 local de suelos y
rocas muy fracturadas localizados abajo del nivel freatico. Para la medicion de la
permeabllidad de rocas sanas la prueba Lugeon es mas apropiada sobre todo en la
exploracion para boquillas de presas. Para la determinacién de permeabilidad en zonas
grandes se utilizan las pruebas de bombeo.

La prueba Lefranc en inyectar o extraer agua de una perforacion con una carga
hidraulica pequefa 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 / seg) como arenas y gravas la prueba se hace de inyeccidon y carga constante y en
suelos poco permeables (k < 10 cm / seq) como arenas finas, limos y arcillas se hace Ia
prueba de extraccion con carga variable,

Equipo. El equipo necesario para la prueba de mnyeccidn se muestra en la figura
55. esta integrado con a) un tangue para suministrar un gasto constante, b) un tanque
de volumen conocido para medir el gasto, ¢) tuberia de conduccidn, d) una sonda
eléctrica para determinar la posicion del nivel de agua, e) adema metalico N en caso de
haberse usado en |la perforacidn y f) un cono con una valvula de tres vias que permite el
paso del agua a la conduccion y la medicion del gasto usando el tanque de volumen
conocido, puede usarse un tubo Venturi para medir el gasto.

— fimentacion

Deposito de P —I
nivel constante
Rebosadero

Disposttivo de gasto constante |

H

7: sﬂ‘\l Valvula de agua para regular el
gasto inyectado

Valvula de tres vias

T / — Recipiente de medicion
Sonda eiléctrica | gasto
R — _J '
8 Tubo delgado

Hi Ademe metalico N

Ho . __4—"" Nivel estable
A=t
E 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 simple, 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 variacidon del nivel
dentro de la perforacion y ¢} ademe metalico en caso de no haberse usadc en la
perforacion.

Procedimtento de operacién, En ambas pruebas una vez instatado el equipo se ¢coloca la
parie inferior del ademe a una distancia L del fondo de la perforacion que debe haber
sido hecha sin lodo, esta distancia serd nula para obtener la permeabilidad local
hornzontal, luego se mide la profundidad del nivel fredatico ( Hp ) respecto a la parte
superior del ademe.

En la prueba de inyeccion se llena el tanque y se abre la valvula de aguja y ia de tres
vias para intreducir un gasto constante en la perferacion; se mide con la sonda eléctrica
la vanacion del nivel del agua en 1a perforacidn ( H, ) con el tiempo 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 { g, )} que se mide haciendo pasar el agua al recipiente de volumen conocido (V)
y tomando el tiempo (t ) gue tarda en llenarse estos datos se anotan también 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. generatmente cuatro, que se pueden realizar en unas dos horas,
en la prueba de extraccion se determina la posicion del nivel freatico como en el caso
anterior y se saca agua de la perforacion con un recipiente de tubo, cerrado en la parte
inferior, para abatir el nivel del agua ( fig. 56 } y se determina la posicion del nivel del
agua dentro del ademe a aiferentes tiempos para poder hacer la grafica recuperacion -
ttempec La medicion del mivel del agua dentro del ademe se hace respecto a la parte
supernor del mismo

Interpretacion La interpretacion de estas pruebas se hace basandose en la Ley de Darcy
para tas condiciones de fiuo 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

donde
h, = carga hicraulica para un gasto q, . metros

He = posicioninicial del mivel freatico respecto a la parte superior
del ageme melros

H. = posicion estable del nivel de agua dentro del ademe para un
gasio g . metros



TS

Ho H,

h,

D

FIG. 56 PRUEBA LEFRANC DE EXTRACCION CON CARGA VARIABLE

y €l gasto correspondiente para la profundidad estable H, se calcula con;

donde

q. = es el gasto constante para la profundidad estable H, , m* / seq
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V = volumen del recipiente, m’
t, = tiempo 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
c = coeficiente de forma (tabla 12 ), m
h, = carga hidraulica
m = pendiente de la recta ( fig. 57 )
La relacion L / D, figuras 55 y 56, define la forma aproximada de la cavidad en la que se

genera ¢l fluo y con ello el vaior del coeficiente ¢ ( tabla 12 ), también define si la
permeabilidad calculada corresponde a la vertical, honizontal o promedio.

q(m’/seg)

Na
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 vertical c=2D

L 1

0« —E < | esfera promedio ¢ = 24D, [~ + —

D D 4

2L
c -

L LU R
L (S +(=+D""
"(l) (D_ )77)

I~ l‘— < elipsoide
D
horizontal
5
> 4 cilindro c = L,)I;
L (==
o 1))

De la prueba de carga vanable se obtiene la grafica de recuperaciones - tiempo ( fig. 58

). Las recuperaciones { h, } para cada tiempo se caiculan de 1gual forma que en el caso
anterior. {(h, = H, -Hz)

El coeficiente de permeabilidad se calcula con la expresion;

oD !
hom el e o &

et -ty T h
donde
k = coeficiente de permeabilidad, m/seg.
h, . h: = recuperaciones en tos tiempos ¢, y t- en metros.

> = tempos £n gue fueron hechas las mediciones para determinar h, y hy,



seq.
log. = logantmo natural.

¢ = ceeficiente de forma ( tabla 12 ), en metros

o
"

diametro de la perforacién, figura 55, en metros.

h{m)

hy

t 1- t

FIG 58 GRAFICA TIPICA DE UNA PRUEBA LEFRANC DE CARGA VARIABLE

Se calculan varios valores de k tomando pares de puntos contiguos de la grafica
recuperacion - ttempo y con ellos se obtiene un valor promedio de k.

E.03

Prueba de permeabilidad Nasberg

Generalidades. La prueba nasberg permite determinar la permeabildad loca! en los
materiales no saturados se utiiza en rocas muy fracturadas y suelos; la medicion se
debe realizar en una perforacion que no haya sido hecha con lodo.

Equipe El equipo que se requiere es el siguiente

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

constante y €) tangue para suministro de agua.

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



Hy , s& suministra agua a la perforacion con un gasto constante, midiendo el nivel del
agua dentro de la perforacion; se anota en la hoja de registro ( capitulo G ) la variacion
del nivel con el tiempo y cuando se haya estabilizado el nivel del agua durante 10
minutos se tendra la profundidad de equilibrio { H, } para el gasto suministrado ( q, ). se
hacen vanas determinaciones con diferentes gastos para calcular el promedio de
permeabilidad '

Sonda eléctrica\ Qi
/ -~

Ademe

Ho

D

FIG 59 PRUEBA DE PERMEABILIDAD NASBERG

Interpretacion. la permeadiidad se calcula usando 1a expresion:
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donde
ki = coeficiente de permeabilidad local hornizontal, m/seg
h, = H, - H = carga hidraulica de equilibrio, metros
q = constante suministrado, m* seg

D = diametro de la perforacion, metros

La formuia anterior es apcable para

25 < —ll ~ 100
D

y eiradio { R) de influencia de ia prueba es

Tq
R= j—-
AN

SiL < D Ia permeabilidad determinada es verucal y

si L > 4D sera horizontal

123 Pruebas de bombso

Para estimar la permeabhigad de un manto potente de materal permeable, del que es
dificit obtener muestras malieradas es recomendable recurrir a una prueba de bombeo,
la cual se lleva a cabo perforando un pozo central de bombeo con ademe ranurado y en
forma concéntrica. una serie de pozos de observacion . donde se colocan ademes
ranurados para observar directamente la superficie ibre del cono de abatimiento creado
por el bombeo ( manto homogeneo )} 0 piezometros, con el objeto de conocer las
presiones de agua en togda la zona afectada { manto heterogeneo ).

La interpretacion de la prueba y en particular. el calcuio del coeficiente de permeabilidad
del medio supuesto homogeneo pueden hacerse por medio de las formulas de Dupuit-



Thiem o de Theais-Lubin, que se aplican a escurrimientos en régimen permanente y
transitorio respectivamenie. ambos métodos suponen que el pczo de bombeo abarca la
totalidad del manto permeable, sin embargo la prueba puede realizarse sin incurrr en
grave error con un pozo que cubra solo parcialmente el manto.

a) Equipo
El equipo para reahzar 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 la bomba, el cual constara de una maila de
acero, rellena de grava para disipar 12 energia del agua, asi como un medidor de gastos (
del tipo vertedor triangular delgado y escaia de gancho o venturi ).

Canal para alejar de la zona bajo estudio el agua bombeada

Tuberias ranuradas para los pozos de observacion ¢ dos piezdometros; las 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 tipe eléctrico para medicion de los niveles en los pozos de observacion o
piezometros

Relo;

Herramientas diversas

b) Procedimiento

Habiendo instaiado en ia zona de interés el conunto de elementos necesanocs para la
realizacion de ta prueba, se empieza a bombear con un valor del gasto prefijado
despues de haber anotado los niveles iniciales de agua en los pozos de observacion o
piezometros Durante los primeros momentos de bombeo es necesario tomar lecturas
continuas de los niveles, con objeto de disponer de datos suficientes durante |a etapa de
flujo transitorio. Postenormente pueden aumentarse el intervalo de tiempo entre
mediciones. En caso de querer interpretar 10s datos con base en la teoria de Dupuit, es
necesario esperar, manteniendo el gasto de bombeo constante, a que el flujo de agua
sea permanente. to cual sigmifica que los niveles de la superficie de escurrimiento
alrededor del pozo de pombeo se mantengan constantes Habiendo alcanzado este
estado. se suspende el bombec . 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 transitona.

Habiendose recuperado 'otalmente el nivel de agua alrededor del pozo de bombeo, se
vuelve a bombeéar agua. pero con valor del gasto diferente al inicial, y se prosigue con la
misma secuencia de operaciones

Segun que se usen los pozos de observacion o p'iezc')metros, se registran los datos en
laslaminas 13014



c) Interpretacion de las pruebas

Los datos de fas 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
metodos son similares, pero el del fluijo establecido tiene la desventaja de requerir
tiempos de bombeo muy largos para lograr la estabilizacién de niveles, suponiendo que
esta pueda lograrse efectivamente.

Método de Theis-Lubin
Este metodo se basa en las hipotesis siguientes;

El manto permeable es homogéneo, isdtropo, de permeabilidad uniforme y extension
infinita

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

La formula de Theis-Lubin proporciona el valor de la transmisibiidad, T , de un manto,
conociendo el valor del gasto constante de bombeo, g , 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 transmusibilidad, t | es el producto del coeficiente de permeabilidad
horizontal del terreno, K | por el espesor, M |, del manto permeable, T = KH.

La formula de Theis-Lubin es 1a siguiente:

Ly,

47T -
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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 reduccion de
vacios; pero, mientras que en le proceso de consolidacién esa reduccién, debida a la
aplicaciéon de cargas estaticas, es relativamente lenta, en el proceso de compactacion la
reduccidén de vacios, debida a la aplicacion de cargas estaticas o dinamicas, es mas o
menos rapida.

La compactacién puede obedecer a muchos objetivos; el principal de ellos es obtener un
suelo de tal manera estructurade que posea y mantenga un comportamiento mecanico
adecuado a través de toda la vida util de la obra. Las propiedades requeridas pueden
variar de ¢aso a caso, pero la resistencia , la compresibilidad y una adecuada relacidon
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 pemeabilidad y flexibilidad. Finalmente, como
consecuencia de un proceso de compactacion, suele favorecerse mucho la permanencia
de la estructura térrea ante la accion de los agentes erosivos. Debe garantizarse que se
mantengan las propiedades mejoradas, durante toda la vida util de la obra.

Ciertas experiencias, realizadas en los primeros anos de la aplicacion de las técnicas
modemas de compactacion, indicaron que existe una correlacién entre peso volumétrico
seco y la o las propiedades del material que se requiere mejorar. Sin embargo esa
correlacién 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 aiios treintas realizo la construccién de presas para el
Departamento Hidraulico de los Angeles, Califomia , en donde desarrollé los principios
de la compactacién y los publicd en la revista ® Engineering News-Record®. En su honor
las pruebas comunes de compactacion se denominan comunmente pruebas Proctor de
compactacién. El establecido que la compactacion basicamente es funcién de cuatro
variables: 1) Peso especifico seco, y4, 2) Contenido de agua, w%, 3) Energia
especifica, y 4) Tipo y caracteristicas del suelo { graduacion, presencia de minerales de
arcilla, etc. ).

El proceso de compactacidén puede ilustrarse mejor considerando la prueba comun de
compactacién 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
compactacién, aun esta curva ( curva A ). Se puede notar que la curva de compactacion,
aun con contenidos altos de agua, nunca alcanza la curva para 100% de saturacidon



(lamada curva de saturacién). El punto maximo ( Yem } para la prueba; su
correspondiente contenido de agua es conocido como * contenido de agua Optimo *. La
curva B es {a curva de compactacién obtenida con la prueba Proctor modificada, que
utiliza una mayor energia de compactacion. El caso es que, incrementando la energia de
compactacién, el peso especifico maximo tiende a incrementarse, como es de esperarse,
pero disminuye el contenido 6ptimo de agua. La curva dibujada a través de los puntos
pico de varias curvas de compactacién para diferentes energias especificas se
denominan “ lineas de éptimos “, la cual es paralela a la curva de saturacién.

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

Il PROCEDIMIENTOS PARA COMPACTAR
i1 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 duracion de los mismos.
Estas formas son:

a) Por presion

b) Porimpacto
¢) Por amasado
d) Por vibracion

I.L1.1 COMPACTADORES POR PRESION
RODILLOS LISOS METALICOS

Cuando estos equipos inician la compactacidn de una capa en e! area de contacto es
mas o menos ancha y se forma un bulbo de presién 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 presidn y aumentan los esfuerzos de compresidn
en la cercania de la superficie. Estos esfuerzos son con frecuencia suficientes para
triturar los agregados en materiales granulares, e invariablemente causan la formacioén
de una costra en la superficie de la capa, {o que se conoce como encarpetamiento. El
efecto de la compactacién de los rodillos lisos se reduce considerablemente a medida
que se profundiza en la capa compactada, y e! efecto de la compactacién se produce d
arriba hacia abajo.

Los rodillos lisos tienen su campo de aplicacidén circunscrito a los materiales que no
requieren concentraciones elevadas de presion, por no formar grumos ¢ 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 comin que al cabo de un cierto numero
de pasadas lleguen a presentarse fracturas en la parte superior de la capa, debido a la
rigidez que esta zona adquiere por excesiva compactaciéon, en comparacién con el lecho



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

RODILLOS NEUMATICOS

La accién compactada del rodillo neumético tiene lugar fundamentalmente por la presion
que transmite a la capa de suelo tendida. Sus bulbos de presion son semejantes a los de
los rodillos metdlicos , pero el drea 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 presién media de contacto. Para lograr una aplicacién mas o menos
uniforme de la presién 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 rodillos 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 disgregacibn requiera grandes
concentraciones de presion, como las que producen los rodillos pata de cabra. En limos
poco plasticos también son eficientes los rodillos neumaticos.

I1.1.2. 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 ditimos, lo que produce
efecto de impacto sobre la capa de suelo que se compacta. Este es un rodillo metélico
en el que se han fijado unas salientes en forma aproximada de una piramide rectangular
truncada.

Estas piramides no son de la misma altura pues hay unas mas altas que otras. Estas
salientes han sido disefiadas de tal manera que el area de contacto se incrementa con la
penetracion, ajustandose automaticamente la presion a la resistencia del suelo
compactado. El disefio contempla también la entrada y salida a la capa, lo que disminuye
la resistencia al rodamiento. Estos rodillos han probado ser muy eficientes y eliminan la



posibilidad de estratificacion en los terraplenes, esto es de importancia en corazones
impermeables de presas.

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

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

Los pisones pueden ir desde los de tipo mas elemental, de caida libre y accionados a
mano, hasta aparatos bastante mas complicados movidos por compresion 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 compactaciéon de grandes
fragmentos de roca.

Los pistones neumaticos o de explosidn se levantan del suelo por la reaccion que ellos
mismos generan al funcionar contra el propio suelo, lo que basta para elevarlos 15 6 20
cm. Se les considera apropiados para compactar suelos finos.

1.1.3 COMPACTADORES POR AMASADO
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 compactacién
adicional; en una cierta profundidad pequefa, la superficie queda siempre distorsionada
pero se compacta bajo la siguiente capa que se tienda.

La presidn 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 penetracidn; a partir de ese momento la presidn disminuye hasta que el vastago
sale. Ademas, la accidn del rodillo es tal que hace progresar la compactacion de la capa
de suelo de abajo hacia arriba; en las primeras pasadas las protuberancias y una parte
del tambor mismo penetran en el suelo, lo que permite que la mayor presion 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 accion de ® amasado *.



Al aumentar el nimero de pasadas del equipo la parte inferior de la capa va adquiriendo
mayor resistencia, o que impide la penetracién del rodillo y de sus vastagos, que asi van
compactando el suelo suprayacente. El proceso puede llegar a un limite en el que el
rodillo “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. Ei rodilio pata de
cabra produce dos efectos muy deseables en los terraplenes de suelos finos
compactados, que son una distribucién uniforme de ia 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 disgregacién de los grumos que se forman en las arcillas homogéneas por la
accién de fuerzas de naturaleza capilar entre sus particulas. En suelos finos no
homogéneos, con diferentes rangos de tamanos, la accidbn de las patas de cabra
también es unir entre si las distintas capas de material compactado, pues al quedar
distorsionada la superficie de cada capa, se compacta junto con la siguiente, lo que
elimina la tendencia a ta 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 accidén
de los rodillos pata de cabra con la vibracidn, para incrementar la concentracion de
fuerzas sobre areas pequefas 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
disgregacion, pero en realidad ha dado resultado en una gran variedad de suelos,
incluyendo arcillas homogéneas 0 mezclas de arenas, limos y arcillas, con abundancia
de finos. Suelen lastrarse con bloques de concreto o arena humeda 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 segmentacién que da su nhombre al equipo.

El rodillo segmentado se ha utilizado sobre todo con materiales que requieren
disgregacién, 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 friccién intema del suelo. La
vibracién provoca un reacomodo de las particulas que da por resultado un incremento
de! peso volumétrico del suelo.

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

Como ia resistencia de los suelos plasticos depende de la cohesién, 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 cbjeto se han acoplado dos rodilos
vibratorios, “ fuera de fase *, a un marco rigido para obtener efecto de amasamiento.

.2  OBJETIVOS DE LAS PRUEBAS DE COMPACTACION

los procesos de compactacion 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 heramienta de
analisis, estudio e investigacion, tal como lo requiere el problema de la compactacién de
suelos, con sus muchas complicaciones y complejidades. Asi, la tendencia a desarrollar
pruebas de laboratorio que se reproduzcan facil y econémicamente aqueilos procesos
debidé de ser obvia para cualquiera que se interesa ( e interese ) en racionalizar las
tecnicas de campo y en conocer mas un proceso tan dificil @ 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 compactacion de
laboratorio. En el primero, se compactan los suelos para obtener datos para proyecto de
estructuras de tiera; esta informacidn 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 fundamentalmente como un indice comparativo del peso volumétrico de
laboratorio y de campo.

I.3.  PROCEDIMIENTOS DE COMPACTACION EN EL LABORATORIO

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

a) Pruebas estaticas
b) Pruebas dinamicas



¢) Pruebas por amasado
d) Pruebas por vibracion

1.3.1 PRUEBAS ESTATICAS
PRUEBA PORTER

En esta prueba se compacta al suelo colocdndolo dentro de un molde cilindrico de 15.24
cm { 6" ) de didmetro; el suelo se dispone en tres capas acomodandolo con 25 golpes de
una varilla con punta de bala, lo que no significa una compactacién intensa, pues la
varilia es ligera y la altura de caida es la minima utilizable por el operador para una
manipulaciéon comoda. la compactacién propiamante dicha se logra al aplicar al conjunto
de las tres capas una presién de 140.6 Kg. / cm?, 1a cual se mantiene durante un minuto.

PRUEBA PORTER SOP

Este método de prueba sirve para determinar el peso volumeétrico seco maximo y la
humedad Sptima en suelos con particulas gruesas que se emplean en la construcciéon 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 ( 17 ), a los que se agregan diferentes cantidades de agua
y se compactan con carga estatica. Una vez preparado el matenal, 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 { % * ) de didmetro 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, témese el molde que contiene el matenial,
coléquese en la maquina de compresion y compactese el matenal aplicando lentamente
carga uniforme, de manera que se alcance en un lapso de 5 minutos la presion de 140.6
kg. / cm?, 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 optima de compactacidn 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 éptima; 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 expulsion de agua, la humedad con que se prepard la muestra es superior a la



éptima. 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 éptima,

quitese el molde de la maquina de compresion y determinesele la altura ( he ), restando
la altura total del molde la altura entre la cara superior del espécimen y el borde superior
del molde; registrese este valor en ¢m, con aproximacion de un décimo de milimetro.

7) Pésese el molde de compactaciéon que contenga el espécimen compactado y andtese
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 efectlese en la muestra la determinacion del
contenido de agua, anotando su valor,

11.3.2 PRUEBAS DINAMICAS

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

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

agua de los suelos. Existen 4 altemativas de prueba:

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

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

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

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

Preparacion de la muestra

1) Identificar el matenal

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 fraccién de
suelo que se necesite para el ensaye. Se seca al aire lo necesario para
facilitar su disgregacién.

3) Disgregar grumos con !a 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)

8)

Como la curva peso volumétrico seco-contenido de agua debe definirse entre 6 u
8 puntos (la mitad de ellos abajo del contenido éptimo de agua y la otra mitad
arriba ), preparense las mismas porciones de suelo en recipientes con el
contenido de agua deseado y déjense en reposc por lo menos 24 horas, con tapa
hemética ; esto facilita una buena mezcla del agua y los finos. Si la plasticidad es
alta deberd almacenarse el material por lo menos dos dias. Las porciones de
suelo deberdn 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 extensién sobre el molde.

Procedimiento de prueba

1)

2)

3)

4)

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

Dividase la muestra en le niUmero 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 seran 3 capas. El molde tendra instalada su extension y debera
llegarse a un espesor total compactado de 13 cm. Compactese cada capa con
25 golpes del pisdn { 508 cm de didmetro y 249 kg. de peso ) y
distribuyéndolos uniformemente y con la altura de caida de 30.48 cm ( 12" ).
Durante la operacion el molde deberd apoyarse en una base rigida. Después
de la compactacién, remuévase la extensidbn del molde y enrasese el suelo
compactado, utilizando la regla metdlica. Pésese el conjunto y réstese la tasa del
molde, para tener el peso humedo del material. Dividase entre el volumen del
molde, para obtener el peso volumeétrico de la masa de suelo (ym, ).

Retirese el material del molde, sin desmoronario y dividase el espécimen en dos

‘porciones segun un plano vertical por el centro de la seccidn transversal. Témese

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 humedo 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 maternal, 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 cucharén 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 5 cm de diametro y
2.75 kg. de peso ), procurando repartiios 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 la 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 vez
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 extensién, 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 5g. El peso obtenido
se anota en el registro de calculo.

En una capsula de porcelana vidrio refractario, previamente numerado y tarado,
se toma una porcidn 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 faciimente el material.

Para poder definir 1as condiciones Optimas del material, es necesario efectuar
cuatro o cinco veces los pasos anteriores, incrementando en cada ensayo el
contenido de agua.

Todas las capsulas que contienen la muestra himeda de cada ensayo se colocan
dentro de un homo a 110° C. durante 18 horas como minimo. Transcumido este
lapso se retiran del homo, dejandolas enfriar dentro de un desecador y se pesan,
registrando el valor correspondiente.

1.3.3. PRUEBAS DE COMPACTACION POR AMASADO

PRUEBA POR COMPACTACION POR AMASADQO HARVARD MINIATURA
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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)
S)
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 naumero 10.
Obtener contenido de agua.

Como la curva peso volumétrico seco-contenido de agua debe definirse entre 6 u
8 puntos ( la mitad de ellos abajo del contenido dptimo de agua y la otra mitad
arriba ), preparense las mismas porciones de suelo en recipientes con el
contenido de agua deseado y déjense en reposo por lo menos 24 horas; esto
facilita una buena mezcal del agua y los finos. Las porciones de suelo 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 colocacidén del suelo
dentro del molde debera hacerse en el niumero de capas que se necesite ( por lo
comun ¢inco ); nivélese cada capa presionandola ligeramente con un piston de
hule.

Después de ajustar apropiadamente el resorte del pison, insértese en el émbolo
del pisén y presidbnese hasta que el resorte se comprima hasta su tope. Quitese la
presién , cAmbiese ligeramente de posicién el émbolo y repitase la operacion,
repartiendo asi la presién aplicada de manera uniforme en la superficie de cada
capa, hasta completar el nimero de aplicaciones necesarias.

Repitase este procedimiento para cada capa; procurese que la capa superior
sobresalga del molde por lo menos 1 cm { entrando en ia extension metélica del
mismo ).

Trasladese del conjunto del molde al aditamento para retirar la extension;
presionese firmemente el émbolo del propic aparato y, a la vez, accionando el
mecanismo extractor, suéltese el collar metédlico del moide y del suelo
compactado.
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5)

6)

7)

8)

9)

10)

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

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

Extraigase 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 éptimo.

Calculese el peso volumétrico seco correspondiente a cada contenido de agua,
mediante la férmula

_ _Inm
v 1+0

y dibujese la curva de compactacion para obtener el peso volumeétrico maximo y
el contenido éptimo de agua.

Se desea, cambiese el procedimiento de compactacién variando el nimero de-
aplicaciones del pison por capa, la presién 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 compactacién de campo.

Procedimiento

1)

2)

En los siguientes incisos se describe el procedimiento normal de fabricacion del

espécimen para suelos y agregados con finos que posean suficiente cohesidn
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. '

Coloquese 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 extension con embudo y el molde sobre la placa giratoria del
compactador y atomillese.
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3)

4)

5)

6)

8)
9)

.1

Coloquese una muestra bien mezclada en el alimentador, con el material sueito y
bien distribuido a lo largo de toda su extension.

Echese a andar el compactador y ajustese la presion del aire del compactador a
1.05 Kg. / em?® (15 Ib/in?), Io cual equwale a una presién en el pisén de
aproximadamente 16.85 kg / cm® ( 240 Ib / in? ). Espérese hasta que el pisén
alcance su posicién 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 aplicaciébn del pisén; después proporcidnense 10
aplicaciones mas para asentar y nivelar todo el material. Levantese y limpiese el

pison y coloquese un disco de hule de 10 cm de didmetro en la parte superior del
espéamen Si durante todas las operaciones anteriores la presién de 1.05 kg /
cm’ resulté excesiva y produjo levantamiento del material alrededor del pison,
podra bajarse dicha presién.

Afldjese el molde dentro del collarin con mango, manipulando los tomillos, bajese
el pisén e mcreméntese la presnén del aire hasta obtener una presion en el pisén
de 24.6 kg / cm ( 350 Ib /in? ), lo que normalmente se logra con una lectura de
1.48 kg / cm® (21 Ib/in?) en el manémetro que mide la presién del aire.

Las arcillas pueden requerir presiones de compactacién menores, pues en ellas el
pisén penetra con facilidad; en estos casos la penetracién del pisén deberd ser el

" factor que se observe; se debe buscar que no seamayorque 0.64cm (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

1.1 FACTORES QUE INFLUYEN EN EL COMPORTAMIENTO MECANICO

ESTRUCTURA DEL SUELO, CAMPQO 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 éstas son compactadas con contenidos de agua abajo del
6ptimo, la estructura de los suelos es esencialmente independiente de la forma y del tipo
de compactaciéon. A la humedad éptima, sin embargo, el tipo de compactacién 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 floculentos, mientras que en ia 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 compactacioén el suelo
tiende a ser mas orientado que en el punto A; Del lado derecho, la estructura del suelo
en el punto D serd 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 métodos de
compactacidén 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 compactacién estatica. :

A estructuras muy diferentes en el suelo comrresponden propiedades fundamentales
también muy diferentes. Por otro lado, casi todos los procesos de compactaciéon de
campo mas usados, excluyendo la vibracién, incluyen en mayor ¢ menor grado efectos
de amasado, en tanto que la compactacion estatica del laboratorico no puede
considerarse representativa de ningun 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 debera cuestionarse senamente. En el campo, el rodillo pata de
cabra produce mayor orientacién de particulas que el neumatico.

SOLICITACIONES EN EL MATERIAL COMPACTADO

Al aumentar la energia de compactacién, 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 velumen; esto se debe a gque 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 compactacién y,
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 saturacidén. la permmeabilidad 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 ). El cambio en la permeabilidad, modificando el contenido de agua, se
ilustra en la figura 5, donde puede observarse que la permeabilidad tiene un orden de
magnitud mas alto para contenidos de agua abajo del ¢ptimo, 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 distorsion producida por la
compactacion ( a lo que comesponde mayor orientacién 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 laboratorio con un
compactador de amasado, llegando siempre al mismo peso volumetrico seco con el
mismo contenido de agua.

i.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 gradce de orientacién 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 arcilloso con los mismos métodos y energias
de compactacion y al mismo peso volumaétrico seco, pero empleando en un caso una
humedad menor que la éptima y en el otro mayor, se obtiene un comportamiento en
procesos de carga como |a que se muestra en la figura 7.

En primer lugar, {a muestra que se compactd en el lado himedo ( 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. £n suelos que se compactaron por amasado, se ha observado que la
presion a la que aparece la transicidn, con variacion brusca de pendiente, es ligeramente
menor que el esfuerzo de compactacién. Al parecer el aumento del coeficiente de
compresibilidad ( pendiente abrupta ) se debe al predominic de la tendencia a la
aproximacion de las particulas con aumento del grado de compactacion.

En segundo lugar, bajo presiones pequenas, 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 situacion 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 orientacién de las particulas por colapso,
_que no tienen lugar en la muestra 2. Bajo presiones muy altas ambas muestras llegan a
la misma relacion de vacios, pues en las dos llega a una estructuracién similar.
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La expansién 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 optimo. La expansibilidad crece con la energia de compactacién.
Los suelos compactados con contenido de agua abajo del optimo son, en general, mas
sensibles a los cambios de ambiente. lo contrario sucede para la contraccién, como se
muestra en la figura 9, donde se observa que los suelos compactados con contenidos de
agua arriba del ¢ptimo, 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.

l1.1.4 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 ia 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 compactacidn a sido terminada. estas presiones negativas dependen
fundamentalmente del grado de saturacion del suelo. Las presiones negativas
desarrolliadas en el agua son mayores a menor grado de saturacidn inicial y hacen que
sea también mayor la resistencia del suelo compactado y menor su deformabilidad.

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA (SIN CONSOLIDACION Y SIN DRENAJE)

Puesto que el grado de saturacion 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 probaria. En el primer caso, la resistencia es
funcién de la presién de confinamiento en la cdmara, pues la compresibilidad del aire
hace que la relacion de vacios varie con tal presién;, en el segundo caso, el
comportamiento del suelo es independiente de la presion en la cAmara.

Las muestras compactadas con contenidos de agua abajo de! 6ptimo tiene mas
resistencia que las compactadas con contenidos de agua amiba de la humedad éptima.
La resistencia de un suelo con contenido de agua armiba 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 deformacién.

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

compactacién, resultard mayor la resistencia después de la consolidacion, al comenzar la
aplicacién del esfuerzo desviador, resultando asi menores presiones neutrales.
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A si mismo peso volumétrico de compactacién, la resistencia crece con la humedad de
compactacion; cuantc mas alta es la humedad de compactacién, 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 compactacién, constante, la resistencia en prueba lenta
crace 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 compactacién y por esta razén diminuye el espaciamiento de las
particulas en el instante de la falla.

RESISTENCIA A LA EROSION INTERNA

la resistencia de los suelos finos compactados a la tubificacién y otros efectos de ias
fuerzas de filtracién, depende de la trabazén entre sus particulas determinadas por la
geometria de {a estructura y por la magnitud de las fuerzas electromagnéticas entre
particula. La compactaciéon de suelos del lado seco del éptimo 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 repulsién entre particulas,
favoreciéndose en arrastre de las mismas. Si la compactacion se hace del lado de las
humedades mayores que la oOptma se tiene, por efectos contrarios, menor
susceptibilidad a la tubificacion.

VALOR RELATIVO DE SOPORTE (V.R.S)

*la figura 11 muestra la variacién 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 compactacién, debido a
la absorcion de agua y expansidn que sufre el espécimen durante la saturacion. La figura
muestra también la expansion que sufren los especimenes en funcién del contenido de
agua con que se compactaron, se ve la conveniencia de compactar los suelos
expansivos en el lado humedo, independientemente de que en tal caso se llegue a un
menor valor relativo de soporte.

EFECTOS DE TIEMPO

Las investigaciones indican que el paso de! 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 tixotropicas se probdé hasta la falla en
compresion simple con velocidades de aplicacién de la carga que variaron desde 5
minutos, hasta 10 dias, en dos series de pruebas, en un caso realizadas inmediatamente
después de la compactacion y en el otro caso tras un periodo de almacenamiento de 18
dias a humedad y peso volumétrico constantes. La resistencia se definié6 como el
esfuerzo desviador requerido para causar al espécimen una deformacién unitaria de
10%.
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En los especimenes que se probaron inmediatamente después de la compactacién 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, la
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 la 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-deformacién 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, pero una vez que se sobrepasa un valor maximo del esfuerzo, éste puede
disminuir sin que la deformacién deje de crecer { comportamiento fragil ). Esta diferencia
de comportamiento puede expresarse en térmminos de comportamiento; en arena
compacta no solo es preciso vencer el rozamiento entre los granos, sino obligardos a
girar y moverse, rodando uno sobre otros; sin embargo, una vez que se ha roto la
trabazén estructural compacta inicial, se facilita mucho su movimiento relativo. Por el
contrario, en arena suelta, la estructuracién inicial es floja e inestable y es facil iniciar el
movimiento relativo, pero éste va produciendo estructuras cada vez, mas cerradas y la
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 ¢aso suelto y en el compacto.

La parte inferior de la figura 13 muestra las variaciones de volumen que sufre la muestra
durante la deformacion. E! 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 disminucién 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 suelta se
desarrolla 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 ias arenas compactadas también 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 sueio con que se trabaja influye de manera decisiva en el
proceso de compactacién. Este hecho puede notarse observando las figuras 2 y 3 que
muestran la influencia del tipo de material en la compactacion.

CONTENIDO NATURAL DE AGUA VS CONTENIDO DE AGUA DE COMPACTACION

Esto se refiere al contenido natural de agua que e! suelo poseia antes de anadire o
quitarle humedad para compactario, en busca del contenido 6ptimo 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 compactacién, sino que también gobiema en gran
parte el comportamiento ulterior de la masa compactada. Aunque por lo generai sélo
pueden lograrse cambios relativamente pequedos 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 éptima para el proceso de compactacién 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 criginalmente
bastante seco, el agua que se anada producira mayor diferencia inmediata entre las
condiciones de humedad intema y extemna de los grumos, que en otro que originalmente
hubiese estado mas humedo.

PORCENTAJE DE AGREGADOS GRUESO O FINO

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

COMPETENCIA DEL GRANOQ VS ENERGIA DE COMPACTACION
Un efecto que merece especial atencidn es la degradacién estructural que sufren

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

V.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 compactacion
con base en graficas yq - ©% ( peso volumétrico seco w contenido de agua ). Estas
curvas son diferentes si las pruebas se efectuan a partir de un suelo relativamante 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
éptimo.

TAMANO MAXIMO DE PARTICULAS Y SUSTITUCION POR FRACCION EQUIVALENTE

El peso volumétrico aumenta al aumentar el porcentaje de gruesos hasta un cierto limite,
arriba del cual disminuye. Si el porcentaje de gruesos es constante, pero se cambia la
granulometria de la fraccidon gruesa el peso volumétrico aumenta al mejorar la
distribucion granulométrica de dicha fraccion de gruesa. Por esta razén es inadecuado el
procedimiento de compactacién de laboratoric en que la fraccidén 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 proporcién 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
distribucién de la humedad ejercen un efecto muy importante en la curva y4 - © %,
especialmente en 10s 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,
1a incorporacion 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 propension a penetrar en ellos solo después de algun tiempo. Si el lapso
que se deja pasar entre la incorporacion, es largo, se permite la incorporacion uniforme
del agua a los grumos del suelo, con la consecuente disminucidon 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 pemmitir la distribucion uniforme del agua en el suelo y
evitar que la humedad superficial de los grumos que pudiese contener el suelo sea
diferente a la intemna.

RECOMPACTACION O REUTILIZACION DEL MATERIAL

En muchos laboratorios es practica coman usar la misma muestra de suelo para la
obtencion 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 experimentacion 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 tamanio del molde tiene influencia en el peso especifico seco obtenido para energias
de compactacion comparables. Zeigler reporta los resultados de pruebas de
compactacion hechas en moldes de 4 y 6 pulgadas en mezclas de gravas. En el molde
de 4 * se uso el método estdndar de compactacion, utilizando un piston de 5.5 1b y 25
golpes por cada una de las tres capas { altura del moide = 12 * ), usando un tamaso
maximo de compactaciéon similar, aplicando 74 golpes por cada una de las tres capas
empleadas ( altura del molde = 12 * ) y un pistdn de 5.5. Ib. Se obtuvieron diferencias
entre los resultados obtenidos de los moldes utilizados, las que variaron
aproximadamente con la relacién area de friccion- area de la seccién transversal; en el
caso del molde de 4 * esta relacidon ( 4.58 )} fue mas grande que para el molde de 6 *
(3.05). Se llego a la conclusidén de que el molde de 6 * fue mas representativo de las
condiciones de compactaciéon 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 compactacion.

FRECUENCIA EN LA APLICACION DE CARGAS

Las figuras 15 y 16 muestran la influencia de la frecuencia de operacién de un equipo
compactador en vanos tipos de suelos. Sé observa que hay una frecuencia en donde el
suelo alcanza su maxima densidad, por lo tanto la frecuencia en la aplicacion 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 o
referente a los suelos cohesivos, enfatizando la objetividad y representatividad de las pruebas
de laboratorio en relaciébn a la compactacion de campo. Se presentan resultados de
propiedades mecdnicas de suelos cohesivos compactados que se ven modificados por el
procedimiento de compactacion.

1. INTRODUCCION
1.1 Antecedente§

Las vias terrestres, como cualquier otra obra témrea 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 proporcionarles a los suelos
que constituyen esas obras las caracteristicas deseables, siempre surge la compactacién
como el medio de estabilizacién y mejoramiento mas adecuado y barato.

La compactaciéon 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 sinc hasta la década de 1930, con los articulos publicades por Proctor,
cuando se establecieron de manera consiente las bases experimentales de la relaciéon peso
volumétrico seco, y4 - contenido de agua de compactacion, oc - energia de compactacién, E¢ .
De ese entonces a la fecha se han realizado numerosos estudios de campo y {aboratorio con
suelos compactados, cuya naturaleza trifasica determina su comportamiento mecénico
complejo; la interaccion entre fases en los suelos cohesivos compactados se complica todavia
mas por el tamafo y mineralogia de sus particulas. La mayoria de esos estudios han aportado
conocimientos acerca del qué, estableciendo relaciones fenomenoldgicas entre las
propiedades tales como la resistencia cortante, compresibilidad y permeabilidad y por la otra,
la relacibn v4 - we - Ec . Asimismo se ha avanzado primordiaimente en el cédmo,
desarrollandose equipo de construccidn con gran diferencia en peso, mecanismo de
compactacion, tracciéon e incluso grados de automatizaciéon y control de la operacién; por su
parte, el equipo de laboratorio se ha mecanizado y se han desamollado medios para
compactar por amasado y vibracién acciones éstas mas apegadas a la operacion de campo
con ciertos equipos y matenales. 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 microscépico podrian eventualmente dar
respuestas explicativas en el futuro mediato, con base en la observacion de la estructura e
interaccion de sus componentes bajo esfuerzos extemnos.

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 eméneo de la compactacién
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 parametros de disefio para un
problema dado, o bien como la operacidén 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 térmeos compactables, de acuerdo
con la norma mexicana ( Ref. 1 ), y de éstos los que poseen un porcentaje apreciable de
suelos finos, fo que les proporciona un comportamiento cohesivo. Tales suelos podran
presentarse en el cuerpo de terracerias o bien en la capa sub-rasante de vias terrestres.

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

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

22 Tipos de compactacién y su representatividad

El procedimiento de impactos sistematizado por Proctor vio pronto la aparicién del
procedimiento de presion estitica propuesto por Porter, iniciAndose asi una discusién que
todavia persiste entre quienes defienden la técnica de impactos que permite definir con
facilidad la energia de compactacién y aquéllos que consideran que la aplicacién de presiéon
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 optimos de agua
de distintos suelos, en ambas pruebas de compactacién en el laboratorio. De esta manera se
ha podido verificar que los valores de y,, max resultantes de los ensayes Proctor SOP y Porter
SOP son comparables y parece existir una relacién confiable entre ellos. En general se puede
sefalar que un suelo cuyo producto “ Ip . { % < 200 ) * es mas alto, se compacta mas
eficientemente por medios estaticos que por impactos y viceversa,

Sin embargo la discusidon de estos tipos de compactacidon con base sélo en el y,, max que
alcanzan en cada una de ellas, exciuye a las propiedades mecanicas generadas por uno y por
otro tipo de densificacion. Unos resultados que muestran la importancia de esta consideracién
son los representados en la Ref. 4 y que se resume en la tabla 1. Al compactar 15
especimenes de cada suelo y con cada tipo de compactacién, 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 consideracién de la cabal representatividad de un ensaye de compactacién de laboratorio,
es de particular importancia para especificar racionalmente la compactaciéon de campo; no asi
para el control de calidad de la misma, para cuya realizaciéon se pueden emplear incluso otras
técnicas indirectas.

Tabla 1. Comparacién de los valores relativos de soporte para suelos compactados
estaticamente y por impactos ( Ref. 4 )

% \/ R g
Suelo W, lp que pasa IMPACTOS P. ESTATICA
% Malla 200 X CVvI X CcV
1 38 18 29 111 76| 218 42
2 - 43 20 74 12.4 561 221 1.8
3 40 20 90 11.7 65| 225 1.9

X = valor promedio
CV = coeficiente de vanacion

Por ofra 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 s6lo se justifican en términos
de representatividad de los procesos de campo que producen “, Ref. § ; asi pues, persiste la
pregunta acerca de cudl tipo de compactacién de laboratorio representa mas fielmente- la
compactacion que ejercen los equipos modemos de compactacion en el campo.

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

Por otra parte, la compactacion estatica basa su densificacién primordialments en el
acercamiento relativo y uniforme de los granos, grumos o particulas en la direcciébn 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 identacion de Prandt! del cual se denvé la solucién de Terzaghi al problema de
capacidad de carga, la penetracién ongina desplazamiento de las porciones contiguas
laterales. -

Las consideraciones simples antes expuestas no apoyan a la compactacién por presién
estatica y al parecer su permanencia de uso, solo se justifica por la sencillez de su realizacién
y la costumbre establecida; la objetividad de su estandarizacidn 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
compactacién en el prototi 1po La compactacion a plena escala se efectio 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 pequeiio espécimen cilindrico ( h= 716 mm, d = 33.3 mm ) armojo 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 compactacion
y no solo e! yamax ; la verificacion se realizd afios mas tarde ( Ref. 7 ), al comparar las
caracteristicas esfuerzo-deformacién de materiales de la presa Canyon en condiciones
intactas y remoideadas- recompactadas.

2.3 Compactacién por amasado

Con excepcidn del procedimiento de Hveem, la técnica de amasado ha tenido un campo de
aplicacion limitado en la tecnologia de vias terrestres. Por lo antes senalado, se estima
conveniente revisar algunos motivos de tal exclusxén asi como proponer algunos elementos
que faciliten su empieo.

La mayor limitacidén del procedimiento de amasado Harvard miniatura ( Ref. 8 ) el referente a
su tamarnio 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 tamafios de granos o grumos se pueden tener efectos de escala y de
pared. Para los materiales compactables de sub-rasante con los tamados que pueden
alcanzar los 7.5 cm, el molde de 3.33 cm de diametro es imposible de usar. Existen otros
equipos disponibles en el mercado extranjero que permiten compactar por amasado
especimenes de tamafos mayores, aunque no como para incluir las gravas de 7.5 cm; su
mecanismo es complicado y de costo aito.

En investigaciones recientes ( Ref. 9 ) realizadas en el Instituto de Ingenieria , UNAM , se ha
desarrollado un compactador neumo-mecanico que pemmite densificar por amasado
especimenes de hasta 15 cm de didmetro, 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 operacion es el mostrado en la figura 3, en donde se indica que la presién
neumatica constante actua sobre un diafragma ahulado { bell-o-fram ), el que le ejerce al
pistén una fuerza igual al producto de su érea por la presion; dicha fuerza se aplica al suelo
cuando éste reacciona al compactario. Dependiendo del tamadio del molde por preparar, fig. 4,
el compactador puede accionarse manualmente o se puede montar en una prensa de
cremallera, lo que permite ejercer fuerzas relativamente altas con un moderado esfuerzo del
operador.



En la figura 5 se muestra la aplicacibn sucesiva de pisonadas de los compactadores
neumaticos, en comparacién 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 transcurrido. Puede notarse que la carga se aplica
mas uniformemente con los compactadores neumaticos que con el de resorte. Nétese
también, Figura 5a, que el neumatico mantiene la carga maxima una friccidén mayor de tiempo
que le de resorte, Figura 5c, el primero determina formas trapeciales, mientras que ef ultimo,
son triangulares.

2.4  Compactacién 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 férrea constituidas por suelo granular, en cuanto una
prueba en laboratoric con medios vibratorios resuitaria la mas representativa.

3. SUELOS ENSAYADQOS

Se proporciona en la tabla Il una breve descripcion 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 condicion le corresponde el
W, de partida para cada ensaye.

4, MOLDES, GRANULOMETRIA DE AGREGADOS Y PISONES
41 Forma de los moldes

Atendiendo al enfoque de que no sélo son convenientes las determinaciones de yq ¥ we , ‘el
uso de un molde cilindrico de compactacién con proporcidon conveniente de diametro a altura,
es muy recomendable para poder ensayar el espécimen integral en alguna prueba que defina
su comportamiento esfuerzo-deformacion, de esta manera se evita el. labrado de
especimenes. en los ensayes de laboratorio efectuados en el I-FUNAM se ha empleado para
suelos finos un moide de 3.6 x 8.5 cm, en &l que se pueden compactar especimenes por
impactos, amasado o presidn estatica, para someterlos después a compresidon no confinada o
triaxial.



Tabla Il. identificacién de los Suelos Ensayados

Clasificacién y Descripcién y Origen Proporciones en la | Contenidos de | C.Proctor Estandar
suelo Composicion agua, en % Yameg Won
Mineral6gica {g/fcm™) (%)
Material arenoso-imoso | Mayor, Feldespato W, =300
/ proveniente de lomerios
SM - San Vicente |suaves formados por|Media. Montmorilonita y | Wi = 14.2
tobas voicanicas y haloisita 1.44 28.2
localizados al oriente del WL =329
D.F sobre la cametera| Trazas: Cristobalitay
México-Texcoco anfibolita lp = 6.5
Material  areno-arcilloso | Mayor: Cuarzo Wh =100
proveniente del préstamo
* La Costilla * usado para | Media. Clorita Wi= 4.2
SC - Chicoasén ] el nicleo impermeable de 2.00 12.7
la presa Chicoasén. Se|Trazas. Mica, montmor- |W,. = 30.7
trata de lutitas alteradas y nolita, feldespa-
redepositadas tos y calcita, lp 2102
Material limo-arcilioso | Mayor. Metahaloisita y |W, = 51.6
residual provemente de la haloisita hidra-
descomposicién 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 = 23.7
CH-La Pefia Material arcilloso | Mayor: Montmorilonita |W, = 216
proveniente de unj |
depostto aluvial cercano a | Media: Feldespatos W, = 19.4
la boquilla de la presa La
Pefia, Hgo. Trazas' Cnsobalita, W, = 68.4 1.37 34.5
Cuarzo ’
lp = 38.3

W, = Contenido natural de agua (in siu )
W, = Contenido inicial de agua ( antes de afadirle agua para la compactacidn )

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
agregarle agua para su postenor compactaciéon. El secado previo genera un alto porcentaje de
grumos y asociaciones de particulas, sobre todo en materiales francamente arcillosos. De esta
manera, la fraccidn 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 lll se incluyen para cada suelo en estudio tanto la granulometria de las particulas a

partir de W;,, determinada por hidrémetro { via humeda ), como la granulometria del suelo con
W, y agrumado inmediatamente antes de la preparacién para la compactacién, obtenida por
mallas ( via seca ). Con excepcion de la arena cuarzosa SP-San Roque, ios materiales
restantes acusan el efecto del secado.

En el inciso siguiente se mostraran resultados que apoyan las apreciaciones de terzagui, asi
como otros a los que contribuye el tamano de molde.

4.3  Efecto del tamario de los granos y los grumos

. Se ha observado ( Ref. 9 ) que en mezclas de gravas o arena con fraccién fina de suelos se
modifican apreciablemente los valores de yy y Wc; ello trae como consecuencia variacion 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 W, al no
tener confinamiento, es explicable que en ese mismo sentido se reduzca la resistencia qu.

Tabla tll. Granulometria de particulas (1) y del suelo por compactar (2)
( Se indica el porcentaje que pasa en peso)
Mala | 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 98 14 4 4
100 36 30 27 6 100 6 95 7 1 1
200 25 17 26 4 o8 25 S0 4 0 0
<2u 45 - 7.3 - 48 - 46 - 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 fraccibn mas gruesa
de cierto tamano, por un peso equivalente de una fraccién de tamanos menores. Esta practica
es frecuente en México y sigue los lineamientos de los métodos C y D de la norma AASHTO.

Por otra parte, es comun disgregar el material con un pisén de madera cubierto con hule,
antes de iniciar algun ensaye en el laboratorio ( Ref. 12 ); derivado de esta accién 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 Pefa.



Las granulometrias iniciales fueron:
a) Integral de grumos como usualmente se compacta ( Caso 2 de la Tabla Il )
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 compactacion por impactos como amasado, los
resultados acusan una moderada diferencia en el ys , principalmente en la rama seca, como
se aprecia en las figuras 7 a 9. Sin embargo, La resistencia a la compresion 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 gy fueron
menores que en las muestras compactadas por amasado que en las de impacto, lo que
permite asegurar que ese procedimiento destruye mas grumos.

44  Efectos de pared y escala

La ocurrencia de una capa superficial mas porosa se ha observado ( Ref. 13 ) en especimenes
cilindricos de suelos granulares; este hecho esta relacionado con la presencia de una pared
rigida y es tanto mas importante cuanto menor es la proporcidn de diametro del molde al
tamano maximo de granos. Se mostrara enseguida que este efecto de pared también ocurre
en suelos cohesivos compactados, siempre que éstos se ensayen agrumados inicialmente. Se
compararon nuevamente los suelos MH - Necaxa y Ch - La Pefa, 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,
79.1, y 126.8 mm de diametro con una proporcion 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 compactacion correspondientes a diferentes

proporciones D/ Tmax . ©! efecto de pared se precia en la rama seca del suelo CH - La Pefla,
en tanto que en el suelo MH - Necaxa para un cociente D / Ty, mayor & 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 relacién 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 Qque asi como aumentan, también es mayor la probabilidad de la
ocurrencia de defectos y debilidades que faciliten la falla. Como se demostrd en la fig. 10 el
suelo MH - Necaxa no mostro 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 tamadno del espécimen. Por los resultados anteriores se sugiere que se

usen moldes y granulometria de grumos tales que la relacién D/ Tmax S€a de por lo menos
10, para no sobrestimar ia resistencia en el {aboratorio por los efectos de escala.



4.5 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
distribucion de la energia de compactacién en el volumen por preparar. La densificacién por
capas se ha reconocido determinante para alcanzar la homogeneidad; la compactacién de 10
capas en un molde de relacion H/D > 2, se ha considerado { Ref. 6 ) como muy conveniente.

Para la comparacién 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 teflon 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 presion 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 presidn 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 resultado de la friccidn 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 Pisdn no circular para compactacion por amasado

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

Tradicionalmente se han empleado pisones de seccidn circular { Ref. 8 ) para la compactacién
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 yq en la direccidén
radial, como pudo comprobarse al seccionar cuidadosamente sectores circulares de
especimenes de 152.4.mm de diametro, procediendo como se sefiald en el inciso anterior para
determinar el y,.
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Para atenuar este efecto se considerd conveniente disefiar un nuevo pisén que distribuyera
mejor la energia de compactacién en todo el volumen y que lo hiciera en un nimero mas
reducido de pisonadas. Surgid asi la idea de un pisdn con cuatro sectores de 30° cada uno,
dispuestos a cada 90°, semejando una cruz de Malta, Fig 13a; su diametro es Tmm menor que
el molde. Se considerd 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 decidid 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 encontrd la menor dispersién de ys en el sentido radial. Para salvar esta
dificultad se propuso una base plana y el aumento en planta de la zona central, Fig. 13c. De
esta manera se llegé a un pisbn de compactacion practico para operarse con el compactador
neumo-mecanico, que ne tiene mayor dispersién de y4 en direccidén radial que el pisén circular
y que reduce a la tercera parte el numero de pisonadas.

5. PREPARACION DEL SUELO POR COMPACTAR
5.1 Sobre los procedimientos de preparacién 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 fa compactacién 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. 18 ); 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 vanable del procedimiento de preparacién es el tiempo de curado del matenial, que es el
.lapso comprendido entre el momento el que se aifade agua y el de su compactacion; éste es
necesario para distribuir uniformemente el agua en el suelo. Las mayores diferencias en el yq y
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 llevar 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 en menos tiempo se podran incorporar a los grumos para alcanzar una distribucién 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 Kg/cm® aproximadamente, resultan muy apropiados.
Se llama la atencién de eventuales diferencias entre la compactacién de campo y la de
laboratorio por el tipo de agua utilizado.

Por o que respecto al rehuso de material para compactar varios especimenes con diferentes

contenidos de agua, se sabe que la curva de compactacién asi obtenida adquiere valores del
Ta max del 1 @l 4% superiores a los que se alcanzan usando porciones 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 matenal 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
compactaciéon 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 jbvenes o cenizas volcanicas; el suelo MH - Necaxa es de este tipo (ver Tablall)
y con el se muestra cémo el procedimiento de preparacion puede modificar las caracteristicas
de compactacion y de resistencia. Al efectuar dos pruebas de compactacidbn con energia
correspondiente a la Proctor estandar, una con la fraccién previamente secada al ambiente { w;
= 5% ) y la otra a partir de un contenido de agua proximo al natural, se obtiene dos de las tres
curvas de la Fig. 14. Con el material previamente secado se observa un significativo aumento
de! ya max ¥ UNaA considerable reduccion en el wy ; una tercera curva perteneciente al material
previamente secado reproduce el mismo y4 ma del material no secado, pero con sdlo la cuarta
parte de energia de compactacion. .

Los resultados anteriores se pueden interpretar de la manera siguiente: Los esfuerzos de
succidn crecientes con el secado provocan esfuerzos de compresion 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 compactacion, la menor porosidad de los * grumos
secos “ se refleja en un yamax MAyor y un Wo 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 afadirles agua ni al compactarios se destruyen totalmente. )

Por la coincidencia de curvas de compactacidon para la combinacién 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 reclamacién de los constructores en el sentido de que no es
posible alcanzar el y4 0 grado de compactacion proyectado, aun con equipo pesado y gran
cantidad de pasadas, la razdn puede residir en que la curva patrén de compactacién se haya
obtenido en el laboratori¢ con matenal previamente secado. -

No obstante la diferencia en las curvas de compactacién con la misma energia entre los
materiales natural y previamente secado, resuita sorprendente que las maximas resistencias a
compresidn 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 y, en l0s 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 ireversibles,
afectando granulometria y limites de plasticidad ( Ref. 20 ), ademas las curvas de
compactacion. Esto es particularmente valido en los suelos residuales haloisiticos a los que la
deshidratacién previa les modifica incluso su mineralogia. Un resultado 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 realizacidn 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 transcumrido 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 comrespondientes a la rama seca, al 6ptimo, y a la rama humeda
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 Rg con el tiempo de reposo se muestra en la Fig. 17, siendo Rq la relacion

.entre fas resistencias a la compresién no - confinada para cierto tiempo de reposo, t, y el
tiempo de reposo considerado come inicial ( 30 minutos ). Se aprecia que la resistencia
aumenta con el envejecimiento en los cuatro suelos, resultando mds valores de Rq del orden
de 2.5 notorio el incremente 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 definid la relacién Ry,
como el cociente de los modulos secantes al 50 % de la deformacion de falla en los ensayes

Qu , para un tiempo de reposo t y el inicial. Aunque con dispersion mayor a la de Rg, se

encontrd que Ry puede aicanzar 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 presién estética

En el inciso 2.2 se senalo la influencia que tiene el tipo de compactacion sobre las
propiedades mecdnicas 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 afaden en este capitulo los referentes a los cuatro suelos cohesivos en
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estudio, compactados por impactos, amasado y presion estitica; 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 senalado en la tabla Il y la granulometria, la mencionada en la tabla IIl.

Se decidid secar los suelos al ambiente, a pesar de los efectos conocidos del secado con
objeto de partir sistematicamente para las pruebas de compactacion, 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 iempo.
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Tabla tV. Condiciones de compactacién de los suelos ensayados a compresion no

confinada
S
IMPACTOS AMASADO ESTATICA
SUELO Ec P H N, Nc Np-F - N¢ Gc Ne
15 [0466 | 38 8 10 27 - 5 - 10 6.0 10
SM 30 |0468 7.2 8 10 27 - 10 - 10 12.0 10
S 6.0 |0466)1455] 8 10 27 - 20 10 24.0 10
oan 103 | 0802|1455} 8 10 2T 30 10 45.0 10
Vicente | 274 | 1472|2095} 38 10 17 40 10 65.0 - 10
1.5 |0466 | 38 8 10 27 5 @ 3.0 10
sc | 30 |o4s8| 72 8 10 27 10 9 6.0 10
Chi 8 60 |0466 | 1455 @8 10 27 15 9 12.0 10
icoasen | 403 (0802 1455| 8 10 27 2 9 24.0 10
274 | 0732 12085] 18 10 27 40 10 45.0 10
1.5 10466 | 35 8 10 3% 5 10 2.85 10
MH 30 {0468 | 7.2 8 10 10 10 10 6.3 10
N 60 | 0466|1455 8 10 18 15 10 15.8 10
ecaxa | 103 [o0802)1455| 8 10 | 27 20 10 — 10
27.4 1073212005 18 10 - - - — 10
1.5 (0466 35 8 10 _ 5 10 39 10
CH 30 |04668| 7.2 8 10 10 10 10 6.0 10
La Pef 6.0 |0466]|1455]| &8 10 B8 15 10 12.3 10
arena | 403 |o0802|1455] 8 0 | 17 20 10 41.3 10
274 | 0732 |2095] 16 10 :
P Peso del martilio de compactacién, en Kg. { diametro dei martillo, 1.8 cm )
H altura de caida libre del martillo, en cm
Ng nuamero de golpes en cada una de las 10 capas
Nc nimero de capas
- Np -F-N¢ Numero de pisonadas por capa-fuerza aplicada por el pisén, kg-numero de
capas ( diametro del pisén, 1.27 cm )
oc esfuerzo axial de compactacién, en kg/cm?

Ec energia especifica de compactacién, en kg-cm / cm®



Tabla V.

Suelo

SM

SAN

VICENTE

&C

CHICO-

ASEN

Efecto de los diferentes métodos de compactacién sobre la resistencia* quy el modulo de deformacién inicial Mg

Sr
%

70

en el
optimo

70

80

en el
optimo

Tdc |
g/cm

1.35
1.40
1.45
1.50
155
135
140
1.45
1.50
155
135
1.40
1.45
150
155
1.85
1.80
185
200
205
1.80
1.85
2.00
205
2.10
1.80
1.85
2.00
2.05
210

Rqu
Amasado
0.64 1.27
0.97 1.19
1.05 1.04
1.09 0.97
0.89
100
0.67 114
1.07 108
1.08 1.02
1.01 0.95
0083 -
1.02 104
1.10 102
1.13 1.03
1.00 0.89
0.75 0.92
079 080
0.77 088
074 085
0.7 0.78
242
1.00 1.34
0.82 0.89
084 0.77
0.87 0.85
2.44
118 1.50
0.94 1.02
0.91 0.84
0.89 0.9

Estitica

R mo
Amasado
0.60
0.90
0.08
1.00
0.84
1.22
1.13
0.97
1.43
1.30
0.89 081
0.64 0.73
0.64 0.77
0.75 0.78
0.90 0.82
2.85
0.40 1.01
0.49 0.87
0.60 0.74
1.16 0.93
335
0.42 1.5
0.46 117
0.58 0.83
0.85 0.98

Estatica

Suelo Sr
%
70
CH
LA 80
PERNA )
Enel
optimo
70
MH
80
NECAXA
Enel
optimo

* Se presentan los valores nhommalizados. Para la compactacién por impactos Rqu =R wmo

Yde
g/em’
1.10
1.15
1.20
1.25
1.29
1.20
1.24
1.28
1.32
1.38
1.24
128
1.32
1.28
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

. 140

1.45

. 1.50

Rqu

Amasado
1.73
1.28
0.67
0.87
0.99
1.05
1.16
127
1.18
0.99
099
085
0.64
0.49
0.40
1.04
0.93
081
0.85
0.90
0.08
1.0
0.84
0.93

0.80

0.80
0.70

Rwmo

Estdtica Amasado

1.27
0.95
1.14
1.37

0.88
003
1.08
1.20
0.85
0.88

0.08
0.68
065
0.68
207
1.82
1.21
0.89
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8.2 Comparacién 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 moddulos de deformacion
inicial Mo de especimenes compactados por impactos, amasado a presion estatica: Tal
comparacion se realizé para ciertos grados de saturacién y pesos volumétricos secos
preastablecidos; los resultados se presentan normalizados en la Tabla V, con respecto a
los de la compactacion por impactos.

Al densificar cada suelo con diferente tipo de compactaciéon se. alcanzan diferentes
resistencias y médulos de deformacion, con iguales valores de y4 y S;; asi pues, una
variable significativa de los suelos cohesivos compactados es el arreglo geométrico
espacial que guardan los grumos, agregados y/o particulas, en combinacion con sus
intrahuecos e interhuecos. Esta estructura de los suelos compactados esta influenciada
por la magnitud de las deformaciones cortantes ( distorsiones) que dependen a su vez
del tipo de compactacion. Cuanto mayores son las distorsiones que se ejercen al suslo
durante su compactacion, menor es su resistencia y considerablemente mayor su
deformabilidad, los resultados de la Tabla V asi lo sefialan; ya que la compactacion por
amasado induce las mayores distorsiones, en tanto que son minimas en la compactacion
por presion estatica. :

El mayor médulo Mo se logra con la compactacién estatica, para mismo.yy € 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, resultd de cinco
veces el alcanzado por impactos. :

Por otra parte, puede apreciarse que las mayores diferencias en resistencia y
deformabilidad debidas al tipo de .compactacién, ocurren en los suelos francamente
finos; las diferencias que acusan los suelos arenosos SM y SC son reducidas, aun
cuando la compactacién por amasado produce también la menor resistencia en el suelo
SC. en términos generales, se puede apreciar que para cada grado de saturacion, las
mayores diferencias en resistencia y deformabilidad por el tipo de compactacién ocurren
para los valores menores de yg ; en este caso, la mayor diferencia respecto a la de
impactos, ocurre en las muestras compactadas estaticamente.
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CONCLUSIONES.

Se ha demostrado coémo diferentes condiciones en la preparacion y ejecucion de los
ensayes de compactacién, dan como resultado cambios importantes en las propiedades
fisicas y mecdnicas de los suelos cohesivos compactados.

Precisamente para definir los pardmetros de talas propiedades con fines de diseilo, 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 patron de compactacion
con fines de juzgar la calidad de la operacibn 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 compactacion en la obra con los suelos trabajados a partir de su
contenido natural de agua. Asi, la identificacién y caracterizacion de los suelos por
compactar adquiere primordial importancia.

Como resultado tambien 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 tamano del molde utilizado, incluso
en suelos francamente finos. st
Aun cuando son escasas las investigaciones acerca de las propiedades de los suelos
compactados en el campo, éstas sefialan que los equipos modemos de compactacion
generan distorsiones en los suelos cohesivos que podrian semejarse mas a la
compactacion por amasado. Para el casc, se propone en este trabajo un compactador.
neumo-mecanico simple que permite compactar especimenes hasta de 15 cm de
didmetro. ) i
Con base en un estudio amplio de la compactacién 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 {as diferentes
propiedades mecanicas observadas.
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Algunas divergencias entre practicas
comunes de compactacion y o 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 contribucidén de Raul 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, logicamente, enfocados hacia el
proyecto y la construccién de vias terrestres.

De la informacién arrojada por las investigaciones realizadas en el Instituto de Ingenieria
bajo la direccién de Marsal se desprenden recomendaciones practicas que los ingenieros
de laboratoric 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 ai trabajo de una forma en la que se comparan las recomendaciones
convenientes con las nomas 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 funcidén de utilidad y que sirva para recordar las
importantes contribuciones de Raul J. Marsal a la compactacion de suelos.

1. PROPOSITO

Cuando se observa la practica de compactacion en el campo y en el laboratorio y se
compara con la informacion confiable que ha ido produciendo |a relativamente escasa
investigacion seria que se ha hecho sobre este proceso de uso casi universal, no pueden
dejar de observarse algunas discrepancias importantes. £En algunos casos se trata de
practicas de campo o laboratoric establecidas por afejas tradiciones, emanantes de
juicios basados en una experiencia nunca probada; en otros casos son seguramente
falsas interpretaciones de fenomenos no bien estudiados y, 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 funcién 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 iugar, si este trabajo cumpliera una cierta
funcidn 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 E! comportamiento de Suelos Cohesivos
Compactados ( J. Alberro, R.J. Marsal y M. J. Mendoza . Publicacion 493 del Instituto de



Ingenieria de fa UNAM, 1985 ); otras referencias més 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 logica, muchas definiciones escritas y muchas acciones de campo
apoyan la creencia de que para vastos sectores de la profesion el objetivo de la
compactacion es establecer un peso volumétrico en el suelo, con la aparente creencia
implicit1a de que cuanto mayor sea éste, se tendra 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 ias
que suele mencionarse la resistencia, la deformabilidad, las caracteristicas esfuerzo-
deformacion, la permeabilidad, la flexibilidad y la resistencia a la erosion, principalmente.

Es sabido el papel histérico del peso volumétrico en el desamollo de los trabajos de
compactacion 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 investigacidn actual indica que no existe ninguna correlacion confiable ( y menos,
sequra ) entre el peso volumétrico que adquiere un suelo y las propiedades mecanicas
alcanzadas. E! conocimiento actual hace ver que un enorme niumero de parametros
ajenos a la simple evolucidn del peso volumeétrico, condicionan el comportamiento de los
suelos cohesivos compactados. Las referencias 2,3, y 4 pemiten obtener abundante
informacién suplementaria sobre este basico aspecto. Tambien se mencionard 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 ninguno ) sobre el contenido de agua con el que se compacta en le campo.

Evidentemente, todo lo que se ha investigado hasta este momento sobre la
compactacion indica que la influencia de este valor es decisiva en los resultados
obtenidos y en el control del proceso, siendo uno de ios 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 compactacién aparecerd en
todo lo que sigue, parece conveniente presentar aqui las Figs. 1 y 2 que ilustran algunos
de los aspectos practicos en que la influencia del contenido de agua de compactacion es
altamente relevante.

' El autor no desconoce que la practica profesional no es totalmente homogénea en los diversos campos de
aplicaciones, la experincia del autor se ha desarrollado en la ingenieria de vias terrestres.
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No resulta facil todavia incorporar estos resultados a los métodos de compactacion de
campo 0 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
investigacioén 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
otras 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 compactaciéon exige un cuidadoso equilibrio entre muchos factores
contradictorios y que el excesc de compactacién, 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 afitnacion anterior, Dos muestras de un mismo suelo compactado por el
mismo meétodo y con la misma energia, hasta el mismo peso volumeétrico seco, pero
seleccionadas, una en la rama humeda y otra en la rama seca de la curva de
compactacién se colocan en condicion de libre acceso al agua y sin restricciones externa
a cambio volumétrico. puede verse que la muestra compactada del lado seco adquiere
un potencial de succidn muy importante que la lleva a manifestar una alta expansividad,
en tanto que la muestra compactada del lado humedo 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
facimente 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 § permitiran detallar estos aspectos.

La Ref. 1 hace ver que especiaimente en suelos finos con minerales muy sensibles al
agua, como la monimorilonita o bentonita, una compactacién intensa del lado seco,
seguido de una absorcidén posterior de agua, puede conducir al suelo compactado,
cuando sobre el actuan presiones por matenal sobreyacente y otros aspectos externos, a
un verdadero colapso estructural capaz de producir deformaciones de importancia. Tales
minerales propician la formacidén de fléculos 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 tension del agua
contenida en los poros. En la misma Ref. 1 se hace ver que aun con contenidos de agua
de compactacién cercanos al éptimo pueden presentarse ligeros colapsos estructurales
la absorcién posterior de agua se efectua bajo cargas axiales reducidas, lo que podria
contribuir a explicar fendmencs de agrietamiento ( por ejemplo longitudinal en
terraplenes de escasa altura ).

Otro importante resultado mencionado en la Ref.1 se refiere al comportamiento
anisotrépico 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
sistematico.

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
contracciéon 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 presion de
expansién que puede generar un suelo compactado y las condiciones de la propia
compactacién ( en este caso compactacion estatica ), corroborandose una vez mas que
en muchas circunstancias comunes, el empleo de energias de compactacién 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
RESISTENCIA ADQUIRIDA.

Los comentarios que se hardn respecto a este importante tépico enfocaran unicamente a.
la resistencia a compresion simple ¢ a la resistencia triaxial no drenada, probablemente
los dos indices mas- unhzados en valuaciones relacionadas con obras lineales.

La Fig. 6 ( Ref. 4 ) ejemplifica la informacién 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 saturacién del suelo altos; tendencias andlogas se manifiestan para todos los™
métodos de compactacién. Se senala también en la misma Ref. 4 que muy altas:
energias de compactacién empleadas en el {ado humedo pueden llegar a producir un tan’
fuerte remoldeo de la estructura de grumos, que legue a causar una disminucién de la

resistencia y un aumento de la deformabilidad; este hecho debe relacionarse con el ya

mencionado de que el ilado humedo tienden a disiparse las tensiones capilares en el

agua entre grumos, favoreciéndose asi el mencionado remoldeo y la perdida de nexos

estructurales. Nétese también gque el aumento de la resistencia a la compresioén 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 compactaciéon, de la energia empleada y del contenido de agua
en la resistencia a la compresion 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 compactacién disminuye, si bien para contenidos de agua del orden del
6ptimo de compactacién y mayores esa resistencia vuelve a disminuir.

La misma Ref. 1 hace ver que los resultados son bastante similares para los diferentes
meétodos de compactacion,



En la Ref. 1 hace ver que los resultados son bastante similares para los diferentes
métodos de compactacién.

En referencia a la también comentada evolucién de la resistencia por absorcion de agua,
son de sedalar los resultados mostrados en la Fig. 8 que explican claramente las
disminuciones de resistencia que tienen al incrementar la energia de compactacién,
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 evolucion de la resistencia no drenada es
fundamentalmente una funcién del contenido de agua de compactaciéon, pero debe
notarse que sobre todo para la mayor presibn de confinamiento, la resistencia
correspondiente a cada contenido de agua de compactacion es independiente del peso
volumétrico alcanzado en el procaso, este efecto se produce también aunque en forma
un poco menos notoria para presiones de confinamiento muy pequefia. 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 material compactado.

_E! efecto del método de compactacién en la resistencia no drenada de los suelos finos
aparece abordado por las graficas de la Fig. 11 ( Ref. 2, 3 ¥y § ). El método de
compactaciéon acttia 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 andlisis de
laboratorio para fines de proyecto con materiales compactados debera utilizar ef mismo
método de compactacion utilizado posteriormente en el campo. Desde este importante
punto de vista, las pruebas de compactacion de iaboratorio 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 sefatado 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 fraccidn 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 tamafos 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 compactacién 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 compactacién por impactos, una con material
previamente secado al ambiente y otra con el material natural sin secado previo. El



material sin secado previo. E! material sin secado previo muestra pesos volumétricos
menores para cualquier contenido de agua de compactacion.

En la misma referencia se hace ver que las maximas resistencias a la compresion simple
de ambas muestras son similares, si bien en el materal sin secado ocumen 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 perconsolidacion debido a succién y
hace aparecer ia posibilidad de cementacién por deposito de sales. Los suelos con
menor contenido de agua de almacenamientc muestran sistematicamente mayores
pesos volumétricos en {a rama seca y resistencias a la compresion simple mas grandes
cuanto menor sea el valor del contenido del agua al fin de dicho periode de
almacenamiento. Ello es debido a que la compactacién se hace menos efectiva cuanto
mas secos estén los grumos ( en consecuencia, mas endurecidos) y ello produce mayor
resistencia a la compresion simple y mayor peso volumétrico.

Todo lo anterior indica la necesidad de controlar la humedad adquirida por el suelo
durante el periodo de almacenamiente anterior a la compactacion.

La propia Ref. 1 hace ver que también influyen los resultados de |a compactacién el
tiempo de curado, 0 sea el que transcurre entre el momento en que se afiade agua ala -
muestra y el de su.compactacion, 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 compresidén simple se presentan cuando varia el tiempo de curado, en ia
rama seca de la curva de compactacion. Parece conveniente fijar el tiempo de curado;
en la Ref. 1 se propone un dia, atomizando el agua por afadir 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 compresidon 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 diseio 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 ocuparemos 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
la que estara sujeta a cargas permanentes tales como |la carga muerta |, ia carga viva, etc..., y
a cargas transitorias debidas a viento o0 sismo.

La aplicacion de las diferentes condiciones de carga a la cimentaciéon y de ésta al subsuelo
provocara cambios en ef estado de esfuerzos de! suelo y consecuentemente deformaciones.
Un disefio adecuado de la cimentacién serda aquél que limite los movimientos de la estructura
a valores compatibles con el tipo de estructura o con su entomo.

En resumen, el objetivo del ingeniero de cimentaciones sera el de mantener |05 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 cimentacion se reguieren conocer, con suficiente
precision, 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
transmite, sean éstas permanentes o transitorias.

La determinacién de las propiedades esfuerzo-deformacion-tiempo para condiciones
dindmicas de carga forma parte de otra sesion del curso, por lo que unicamente nos
referiremos a la determinacion de los parametros de compresibilidad del suelo para
condiciones estaticas de carga.

Cuando se pretende determinar 1a 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 traxial o en el odometro. Se llevan acabo en ja camara triaxial en
aguellos materiales tales como arenas limo arcillosas. limos arcillosos o arcillas hmo 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 compresibilildad se llevan acabo mediante pruebas en el odometro o consolidometro. En la
figura 1 se muestra en forma esquematica un instrumento de este tipo.



6.2 Pruebas de compresion en el odometro

El comportamiento de suelos finos semisaturados del tipo expansivo o colapsible, puede
estudiarse mediante pruebas de compresion en el oddémetro.

Este tipo de suelos es muy susceptible a los cambios de humedad, provocandose la
modificacién en su estructura. Esto se traduce, en el caso de suelos expansivos, en
hinchamientos y, en suelos edlicos del tipo loessial, en colapsos subitos. Ambos problemas
pueden ser de consecuencias graves para la 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= Tqye (1)
0

donde;

Ag | cambio en ia deformacion unitana debido a la saturacion del matenal para un
nivel de esfuerzos dado

Ae : cambio en la relacion de vacios

ey : relacion de vacios del material en estado natural para el mismo nivel de
esfuerzos

Conocido el espesor del estrato (d), con potencia de expansion ¢ colapso y determinando el
esfuerzo efectivo actuante puede calcularse la expanston o colapso con la expresion:

Ae
Ao = ——.d
1+ e, (2)

6.3 Pruebas de consolidacion unidimensional en suelos 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 deformacion. A este
fenomeno se le conoce como proceso de consolidacion.

Durante el proceso de consclidacion se generan cambios volumetricos debidos a dos
fenomenos que ocurren simultaneamente: el primero se conoce como retardamiento
hidrodinamice © consolidacion pnmana. provocado por la expulsion del agua libre o
gravitacional contenida en los poros del material, el segundo, conocido también como



consolidacién secundaria, se debe a la deformacion viscosa intergranular producida por el
movimiento relativo entre sus granos 2.

La teoria de consolidacion descubierta por K. Terzaghi (1925) explica exclusivamente el
retardamiento hidrodindmico. La teoria de viscosidad intergranular descubierta por L. Zeevaert
explica el incremento en la deformacion cuando el efecto hidrodinamico se ha disipado.

Al ingeniero de mecanica de suelos le interesa encontrar un procedimiento que le permita el
calculo dei cambio volumétrico de un suelo a través del tiempo sometido a un incremento de
presidn. Esto ha llevado a la determinacion de leyes fenomenolégicas que explican el
comportamiento de un suelo saturado.

Al final de estas notas se incluye el procedimiento completo para ejecutar una prueba de
consolidacion segun io establece la ASTM. En dicha norma se explica con detalie el proceso
de consolidacion y se establecen formulas de interpretacion para la consolidacidén secundaria,
las cuales se aceptan ampliamente.

Se considera sin embargo, que una interpretacion mas precisa del comportamiento del suelo
es la gue establece el profesor L. Zeervaert con su teoria de viscosidad intergranular,

De acuerdo con esta teoria, la ley fenomenologica que controla la deformacion voiumétrica

unitaria de un matenal fino saturado. que muestra un comportamiento como el que indica la
figura 4, es como sigue -

Aey = my - Ap{F(Ty) + Blog(l + ETy)} g

donde:
m, : coeficiente de compresibilidad volumeétrica
unitano para la compresién primaria
Ap : _ tncremente de presion
F(T.): funcion de Terzaghi
B: factor que mide la magnitud relativa del

fendmeno viscoso intergranular

T, : factor ttempo de la teoria de consolidacion
de Terzaghi

E: factor adimensional que modifica el valor
de T,




La determinacién de los parametros en el laboratorio se obtiene transformando la ecuaciéon
antenor a la forma: ’

d¢ = Oy - F(TV) + Ct Iog(l + —t*) (4)

T

En la figura 4 se explica el significado de los 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 c+c/2, tal como se muestra en la figura 5.

Para la aplicacién 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 consoclidacion mencres al tiempo de

construccion puede ser importante la diferencia entre aplicacién rapida de la carga y aplicacién
lineal, esto es, durante un tiempo de construccion,

Cuando de aplica la carga de manera inmediata la expresion (3) es la que se utliza 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,

T, log1+ ET,
Afjv:n\r'mc“‘:ri qu)+Q 1-—cq§_rv V) )

donde:
, (2me )T \
1 m-=8 32 - Y
T,) =1 - — 1-e 4 >
aw) T, néo(zrm )4 ®



para t>t

Aey = m, Ao - [F(Tv - Tor) + mog{m‘“": + &(Ty - Tvc))] @)

donde
2.2
F(Ty) = 91 - miw : ? e_(2m+:) H " ®)
m=o0 (2m + 1)*n?
y
Ay = 043 - log(1 + ETyc)

ETve ©

el valor de Ty se obtiene igualando las funciones

(D(TVC) = F(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 calculo de hundimientos considerando 1a aplicacién
de la carga en forma inmediata y linealmente; la figura 7 muestra graficamente la diferencia en
el hundimiento en cada caso, los datos para el 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

£=046

el estrato se considera drenado por los dos lados, porlo que d = 2H

6



Tye = E‘Ltc = 0.0098 . 345x107 = 4.939
2 2
H (250)
de la ()
M(Tye) = 09326 = ATy — Toy)
Tee - Toy = 1.0080 y Toy = 3.9246
De la (9)

A =0.2034

Luego las expresiones {3). (5) y (7) quedan como sigue:
apiicacion inmediata de ia carga

8¢ = 4.5 - {F(T,) + 0.25log(1 + 0.46T,)}

Y para aplicacién lineal:

O<t<t

8¢ = 0.911T{d(T,) + 0.1075(1 ~log M+ °'46TVJ
0.46T,

t>1t

5y = 4.5 - {F(T, - 3.9246) - 0.25l0g(15973 + 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 inundacion cerca de la
desembocadura de los rios presentan generaimente un comportamiento "viscoso intergranular *
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 consolidaciéon se verifica
rapidamente, mostrandose mas ewvidente la compresién secundaria. El ingeniero de
cimentaciones no puede ignorar en estos casos el fendmeno de compresion secundaria, ya que
los desplazamientos diferidos por el efecto de la viscosidad intergranular pueden ocasionar
hundimientos totales y diferenciales de la cimentacién, pudiendo danar el proyecto en cuestion.

El autor ha investigado durante varias décadas el fenomeno de la viscosidad intergranular. En
este trabajo se ofrece una mejor interpretacion de la teoria expuesta con anterioridad, " as
como la determinacion de tos parametros que intervienen en dicha teoria.

" Profesor Seccién de Mecanica de Suelos. Divistdn de Estudios de Posgrado
Facultad de Ingenieria, UN.AM,



INTRODUCCION

El suelo se encuentra en la naturaleza con un determinado estado de esfuerzos efectivos y
presion hidraulica. Al ser colocado en el odometro para efectuar una prueba de compresibitidad,
éste es aliviado del estado de esfuerzos y presiones hidraulicas a la que estaba sometido'?. Al
ser cargado en el odémetro, se obtiene la recompresién dei suelo como indica la rama plana de
la curva de compresibilidad {fig. 1). Cuando se rebasa el “esfuerzo critico” de compresion
confinada o, 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.
Tebdricamente, el quiebre puede valorizarse por medio de la siguiente ecuacion.

1-v
% = Ty (29 "

En donde v representa el valor de la relacion de Poisson en el momento del quiebre y ¢ es la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo. El valor de v en el quiebre de la curva tiende a ser del
ordende 0.25, obieno,f2c=15.

La rama inclinada de la curva de compresibilidad representa la compresion del suelo para una
nueva condicion estructural impuesta por el confinamiento que proporciona e! anillo de!
odometro. 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 ay, (fig. 1). En este tipo de suelos fa 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 configuracion depende del coeficiente de consolidacion
del suelo ¢, . de la viscosidad intergranular de éste, del espesor del estrato y de las condiciones
de drenado. La magnitud de la viscosidad intergranular es, sin embargo, una funcién importante
del nivel de esfuerzos cortantes que se generan durante la prueba del odometro.

El objetivo del trabajo gue se presenta se limita a efectuar la confrontacion de la teoria gue se
expone con los resultados de pruebas del odoémetro para curvas de consolidacion realizadas a
niveles de esfuerzos menores del esfuerzo critico.

CONSIDERACIONES TEORICAS

La teoria se establece por medio de dos hipotesis fundamentales, " a saber:

1) El suelo esta constituido por dos estructuras basicas, la primera esta formada
por granos microscopicos carentes de cohesion, 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 attamente viscoso
intergranular 0 compresion secundaria debido a las fuerzas cortantes que se
originan en los contactos intergranuiares (fig. 3).

Al someterse el suelo a un incremento de carga unitaria Ap se origina un cambio volumétrico de
la estructura primaria Aeg,y , y de la secundaria Ac,, . Es evidente que el cambio total por el
efecto de la compresién de las dos estructuras consideradas sera;

Ag, = Ag, + Ag,, 2

v

Dichos cambios volumétricos son retardados por el fendomeno hidrodinamico de la
consolidacion. Para analizar el fenémeno fisico que se presenta usaremos dos modelos
geoldgicos. ‘

a) La compresidn primaria se analiza por medio del modelo de Kelvin, el cual
puede ser correlacionado con el modelo geoldgico 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 ',

MODELO DE KELVIN

El modelo de Kelvin queda representado por dos elementos en paralelo (fig. 4). Un elemento es
resultante y capaz de tomar carga permanente al final del proceso primario, y el otro,
representa un amortiguamiento Newtoniano de fludez lineal &, . Por consiguiente, se pueden
establecer las siguientes condiciones

.De Equilibrio:

Ap = Acy + oy 3)

De deformacion volumétrica unitana:

Aeyy = Agy = ASM (4)



De esfuerzo-deformacion volumetrica unitaria:

Agy = 04404 (5)

Aen = 04AC )y - ®

Resolviendo para el valor de A tv1, S€ encuentra la siguiente ecuacion diferencial del fendomeno
primario.

. o4 (7)

integrando se obtiene

Agyy = Ot1AP(I - e—¢1tia1) ®)

Para un numero grande de unidades se puede escribir -

Aeyy = AP(Z ay - 2 a1e_¢1ua1) (©)

Considerando que Ya, = a representa la compresibilidad, se obtiene finalmente

Aeyy = aAp(1 -y e““””“‘) o
o

Por otro lado, de la teoria de consolidacion de Terzaghi se obtiene

, | .
Ag,, = m, - Ap(1 - Z — € " T") (11)



Endonde T,=c, - T/ H? es el factor tiempo primario, y M = (2m - 1)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 Ias siguientes relaciones.

4 2,y5¢1 =MCVIH2
M al

De donde se obtiene

4 2c
o = mV’y’—"&' YT (12)

Del analisis anterior queda establecido para la compresion el uso de la funcion de Terzaghi;
F(T,). luego podemos escribir

Ae,, = m, - APF(T,) (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 deformacion volumétrica unitaria de {a estructura secundaria (fig 4b). Se
establecen para esta unidad las siguientes condiciones

De equilibrio

De deformacion volumeétrica unitana



Ag,, = Ag, = Agy, (15)
De esfuerzo-deformacién volumétrica unitaria

. a
g = —— Ao,
b+t

(16)

A ey, = 9,A0y; -an
Resolviendo para A s:, . se obtiene la siguiente ecuacion diferencial para la unidad  -Z

. a
A g = - A
vz b+al¢, +t P (18)

Integrando y considerando que parat =0, \p = Aoy, de la ecuacién 17 y 18 se obtiene b = 0,
por consiguiente

Ag,, = 2.31aAp Iog[ 92 t) (19)

La ecuacion 19 se puede escribir en forma conveniente como sigue

Ac,, = 2.31aApIog(1 PLE NI t)
. d

P x



Lamemos 2.31 a = m, un valor medio para e! incremento sostenido de Ap. De las relaciones
Kelvin-Terzaghi se obtiene

— = 2.31m, / mt;Y;h = 2¢, | H?
a a

Definiendo m, / m, = 3 se encuentra para la compresion volumétrica unitaria del fenédmeno de
viscosidad intergranutar

462 ¢, )
A = m, logl 1 —< T IA
€y2 t 9[ + B 91 " P (20)

en donde

462 4,
P ¢,

Ef valor de % es un parametro adimensional gue se determina de las pruebas. Notese que ¢, £/
H? = 1/ 1 es el inverso de un tiempo, que representa el tiempo de relajamiento de la
compresidn secundaria, asi pues

=8 21)

H2
& = TC (22)

v

L.a ecuacion 20 también se puede escribir

Ac,, = m, Iog(1 + t/ ‘c)Ap (23)

Nétese que los valores de 1t para la misma deformacion volumétrica unitaria se encuentran en
la siguiente proporcion.

2
T, H,

T, sz (24)




De la ecuacion 2 se pude escribir en forma adimensional para la deformacion total volumétrica
unitaria

A

EV _
= F(T,) + B ng(1 + &T,) (25)

Por tanto

En donde Q representa la configuracion de las curvas de consolidacion incluyendo el fenémeno
de viscosidad intergranular. En la fig. 5, se ha dibujado una familia de curvas para un valor fijo
de 3 haciendo variar el valor de Z. 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 sena ia correspondiente a F(T,). A medida que  crece
para cualquier vator fijo de 3. 1a curva limite de viscosidad intergranutar 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 m,, C,. By % son funciones del nivel de esfuerzo sobre el cual se aplica un
incremento Ap de carga unitaria que produce el fenémeno de consolidacion y pueden ser
determinados de la prueba del odometro. Los parametros que se citan tiene el siguiente
significado.

m, . Coeficiente de compresibilidad volumetrica unitario para {a

compresion primana
Cy , Coeficiente de consolidacion del fenémeno primario
B , Factor que mide la magnitud relativa del fenémeno viscoso

intergranular

Factor adimensional que modifica el valor de T, = ¢, t / H?

s

en el fendmeno viscoso intergranular, ecuacion 25 .



METODO DE AJUSTE PARA DETERMINAR PARAMETROS

Para la determinacion y andlisis de los parametros que intervienen en la ecuacion 25, se utiliza
dicha ecuacién en la siguiente forma :

& = SVF(TV) + G, Iog(1 + t/ ‘E) (26)

Se de las 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 inflexidon en su curvatura. Este
punto se designa por B con coordenadas &g. tg. 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 compresién secundaria, con coordenadas &, t. Para estos dos puntos se
obtiene, segun la ecuacion 26.

1+t /1
1+t /1 .
Resolviendo [a ecuaciéon 27 para el valor de | se obtiene
a

En donde a=2.31(8g-6¢) / C, .

El valor de C, se determina de la pendiente de ia curva en la zona recta de la ley logaritmica
para dos puntos sobre ésta

C. = 62 B 61
t 29
logt, / t, 28)
Conocciendo el valor de 1. se calcula &, por medio de
5v = 85 - Ct Iog(1 + tB / T) _ (30)

Como primera aproximacion para el valor de C, . se utliza 6, / 2 encontrando en la curva un
valor para ts; . que corresponde al 50% de compresion primaria, esto es, para T, = 0.2 y F(T,)
=0.5. de donde



_ 2 |
Cv - O'ZH I t50 (3N
Enseguida se calcula £ = HZ / 1c, y se entra en la siguiente ecuacion para el 50% de
consolidacién

859 =8, 12+ Cylog(1+0.28) @2)

Con un nuevo valor de 85 , calculando de la ecuacion 32, se encuentran nuevos valores de tsg |
C, v & respectivamente . Se repite el cdlculo, y usando la ecuacién 32 nuevamente, se
encuentra un valor mejorado de 85, . Se prosigue con la iteracién hasta que los valores de C, y
& ya no cambien substancialmente.

Los parametros que intervienen en la ecuacion 25 podran ser calculados por medio de las
expresiones que se proporcionan a continuaciéon para un determinado nivel de esfuerzo medio
p + 2 Ap correspondiente a cada una de ias curvas de consolidacién obtenidas en el odémetro,
respectivamente.

6v . Ct . ‘mt
mv :—-——-—-,mt :—-,sz (33)
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 odémetro en una arcilla limosa inalterada con un contenido de agua de 288%,
(Fig. 6). El incremento de esfuerzo urutano usado Ap =06 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 oy
= 3.7 k/ cm? se muestra en la curva de compresibilidad para ef suelo ensayado (Fig. 1).

El punto B elegido cundo la curva cambia de curvatura y el punto F, (Fig. 6), tienen los
siguientes valores en micras, u y segundos, t, a saber

Punto B 5g =135 p , ts = 800 seg

Punto F Op =248 b , t = 100,000 seg



El valor de C, se determina en la zona recta de la curva y se obtiene un valor de 60 p. Con la
ecuacién 28 se obtiene

a=2.31(135-248)/ 60 = 4.3505
De donde el valor de t = 496.4 seg. Aplicando la ecuacion 30, se calcula:

8. = 135 - 60 log (1 + 800 / 496.4) = 110.0 u

Entrando a la curva de laboratorio, (Fig. 6). con ¥z §, = 55.0, se obtiene t5 - 58 seg, donde los
valores:

C, =0.2(0.86)° /58 = 2.550 x 10~ cm? / seg

£ =(0.86)°/C, 1=0.584

Para mejorar los valores de C, y &, se utiliza la ecuacion 32
Sg0 = 55.0 + 60 log (1 + 0.584 . 0.2}

Sso = 57.87

Entrando nuevamente en la curva de la Fig. 6, con 57.9 u se determina t;, = 60 seg. y se
calcula nuevamente C, y Z muestran suficiente precisién se suspende ia iteracion, por lo que la
curva tedrica queda de la siguiente manera’

5=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 tednca con la de laboratorio, se calcularon los 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 e! odémetro se muestra muy satisfactoria Sin embargo, en la
primera fase de la compresion primana el ajuste no es tan perfecto ; lo anterior se puede
atribuir principaimente a la descompresion del agua de poro que libera gas en forma de
burbujas microscopicas que afectan la permeabilidad del suelo™. Para evitar esto en la prueba,
seria necesario efectuar las pruebas dei oddmetro bajo una presion hidrostatica equivalente a
ta de campo para la cual se obtuvo la muestra Esta practica podra dar mejores resultados en la
determinacidn de los parametros antes descritos

Para el comportamiento de la curva que muestra la Fig. 6. los parametros son



1) Nivel medio de esfuerzos 1.5 k / cm?®

2) Incremento 0.6 k / cm’

3)  m,=0.0107 cm’ /k

4) C, = 2.465x 107 cm?/ seg
5) m, = 0.00581 cm?® / k

6) B = 0.543

7)  E=0.604

Usando los parametros antes encontrados, la curva tedrica se expresa por medio de la
siguiente ecuacion: '

Ae = 0.00642{F(T,) + 0.543 log(1 + 0.604T,)

Para el nivel de esfuerzos e incrementos antes citados, T, = (3.333 x 10'3) t

Otro de los problemas que se suscitan en la prueba del cdémetro es la friccion del suelo contra
el anillo, la cual aumenta a medida que el suelo se consolida. Lo anterior se puede reducir
considerablemente si usan anillos flotantes y un producto repelente al suelo que haga disminuir
la friccion. Algunos repelentes, como la gelatina de silicon, pueden reducir la friccion sobre el
anillo en forma considerable.

Por otro lado, ta membrana de suelo remoldeado que se forma al afinar la 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 antenor debe ser investigado para poder efectuar una

correccion en el valor del coeficiente de consolidacion. Asi también, dicha membrana de suelo

remoldeado afecta la compresibilidad, haciéndose necesario efectuar la correccion
correspondiente.

Finalmente, se puede decir que a pesar de los problemas que presenta el odometro, los
parametros que se encuentran con su uso tienen precision 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 TEORICQOS 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 cubo diferencial ( en el caso de analisis tridimensional ), o por medio de un cuadrado |
diferencial ( en el caso de analisis plano ). En este tipo de representaciones, se ha
descompuesto al vector esfuerzo ( en sus componentes normal y cortante(s) ), que actua en
direccidn de cada uno de los ejes del sistema de referencia.

Al vector esfuerzo se le define como :

Otra forma de definirlo, pero ahora orientado, respecto a un sistema de referencia cartesiano,
y actuando en un plano normal a un gje del sistema de referencia, es :

para el plano en direccién X;

—

Sx=cxi+Txyj+szk
para el piano en direccion Y

—

Sv = Tyxi + Oyj +Tyzk
para el plano en direccion Z

—

Sz = Taxi + Tzxj + Ozk

Observe que las componentes de los vectores son los esfuerzos orientados, para cada una de
las caras del cubo diferencial mostrado en la figura 7.1.2.

L.a convencion de signos de los esfuerzos representados en un cubo diferencial © un cuadrado
diferencial, que representen a los esfuerzos actuantes en un punto, es diferente para la
ingenieria estructural, que para Mecanica de Suelos. La convencion que se usara en este
curso, sera la de Mecanica de Suelos



CONVENCION DE SIGNOS DE ESFUERZOS.

Antes de definir la convencion de signos de los esfuerzos, se debe defirir 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 situa 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 aguellos 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 tndmensional

Analsis Plano
Fig. 7.1.1 Caras Positivas
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TENSOR ESFUERZO.

En una forma no estricta, definiremos como tensor, a una matriz que tiene ciertas propiedades
{ que por failta de tiempo no las veremos ) , en la cual se acomodan en forma de columna, a

los vectores esfuerzo, refendos a un sistema de referencia. Al tensor esfuerzo se le define por
una T.

En analisis tridimensional: T=[ Sx Sy 53 ]

En analsis plano de esfuerzos : 7 - [ Sy S ]

Oy Tzy
T = -

T\z Oy

Los esfuerzos mostrados en los elementos diferenciales de |a figura 7.1.2, forman tensores,

donde todos los elementos tienen signo positivo. Los tensores tienen utilidad para analizar
esfuerzos, por medio de métodos graficos o analiticos.

En este curso solo usaremos el analisis plano de esfuerzos, ya que las pruebas de laboratorio
gue veremos. se pueden estudiar desde este punto de vista. En la figura 7.1.3, se muestra la
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 condicidén cumple con

0,)0)03)0



-t

Q\ Condicion donde:

T, >§2>03 >0

Y
A

Fig. 7.1.3 Representacion tridimensional de Mohr, para la condicién

mostrada



REPRESENTACION DE MOHR EN ANALISIS PLANO DE ESFUERZOS.

La representacion de Mohr, para el analisis plano de esfuerzos, se puede hacer con un solo
circuto de Mohr, y puede representar al estado de esfuerzos tridimensional perfecto, si cumple
que:
T2 O =03
o} Cy1 =G >0y

En la grafica de la figura 7.1.4, se cumple que;
1> 0; =03 >0
En cualquier otro caso de anaiisis de esfuerzo plano. que no cumpla el estado tndimensional
perfecto, se pueden cometer graves errores.
En este curso veremos un método grafico, ideado por el Dr. Dagoberto de la Serna, que es

muy versatll y didactico Este método fue bautizado por su autor como el método del * polo
fijo", y lo veremos a continuacion.



Condicidén donde:

6 >3=0
U-,E >q'x.=0-7
/0';=G:£‘ Q"

Tx<0z =0
Q-'x=q-'7

Fig. 7.1.4 Representacién tridimensional de Mohr en Analisis plano



METODO GRAFICO DE MOHR, DEL POLO FIJO.
Antes de exponer el método, debemos definir el concepto de “versor”.

DEFINICION : se define como versor, a un vector unitario normal al planc de interés, {plano &),
de modo que sus componentes definen a ese plano.

Los versores al ser unitarios, quedan defiridos por sus cosenos directores. Estos se pueden
definir como:

En analisis tridimensionat:
n=ni+nj+n;k
donde n,=cosa
ny=cos f8
N, = COS Y

donde a, B y 7 son los angulos directores del versor.

Aqui siempre se debe cumplir que. n,?+n2+n,’ =1

En analisis plano de esfuerzos:
n=ni+nk
donde " n, = cos «
V) n,=cosy
y donde ay 7 son los angulos directores del versor.
Aqui siempre se debe de cumplir que : n,° + n,° = 1

En la figura 7.1.5, se muestran los versores en el espacio y en el plano, con sus respectivos
anguios directores.



Fig. 7.1.5 Versores

Versor en el espacio
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Versor en el plano

10



METODO GRAFICO DE MOHR { POLO FIJO )
{ METODO PROPUESTO POR EL DR. DAGOBERTO DE LA SERNA )

Secuencia para cbtener o y 1 en cualquier planc 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, y o, , sobre el eje 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, ¥ o, , de acuerdo a las siguientes reglas:

a) Asociado a o, . se ubica el valor del cortante, con signo contrario al gue le corresponde
en el tensor

b) Asociado a o, . se ubica el valor del cortante, con el mismo signo que tienen en el
tensor.

4.- Definidos los puntos [ o, . - (1< ) ] Y ( 0: . T ). S& 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 e! punto que representa a o, ( esfuerzo
principal menor ). Este punto sera en el plano de Mohr, el origen de todos los sistemas de
referencia.

6.- Sobre el eje de los esfuerzos normales, siempre se alojard la direccion del esfuerzo
principal mayor ( o, ), y con el mismo sentido. A este eje se le denominara con un uno romano

(n

7.- Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo como origen el polo, se ubica la
direccion de esfuerzo principal menor ( a3 ), y con sentido contrario al eje de los esfuerzos
cortantes. con el fin de formar un sistema de referencia derecho. A este eje se le denominara
con un tres romano ( M) 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 definmos su sentido. Se une con otra linea recta al
polo y at punto { o, . 1. ). Esta linea nos indica ia direccién del eje Z, aunque todavia no
definimos su senudo. Para proponer 10s sentidos correctos del sisterna de referencia XZ, se
debe tener en cuenta que debe ser derecho, y como recomendacidon 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
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Sistema de referencia principal

z |

- 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 ¢ y 1, en cualquier plano que se quiera, basta con
orientar una linea que parta del polo y que represente a n, en la misma forma que se tiene
respecto al sistema de referencia en uso XZ ,y con la unica condicidon de que apunte hacia el
circulo ( recordemos que todo planc por 8, tiene dos versores ).

10.- El punto resultante de la interseccion del versor y el circulo, nos indicara graficamente los
valores ( modulo y signo ) correctos de los esfuerzos o y 1 en el plano 8 propuesto.

Se hara un ejercicio en el curso, para practicar este metodo.

13



7.1.2 ELEMENTOS DE ESTADO DE DEFORMACION

En.esta parte se vera en forma muy simple la forma en que 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 Mecanica de Suelos las deformaciones son
positivas cuando la longitud final es menor que |a inicial. Vea la figura 7.1.7. En esta figura se
presenta una deformacion positiva vertical. '

§=AH=-(Hy - Ho}=H, - H

Se define como deformacion unitaria a la relacion entre la deformacion y la longitud inicial. Se
define con ia letra griega “¢ *.

En las pruebas de comprestn a probetas cilindricas en suelos, se tiene gque en ocasiones se
tienen grandes deformaciones antes de la falla. En este caso se debe hacer una comeccion
del area transversal de la probeta. Si se acepta que la deformacion se da para un volumen de
probeta constante, se puede decir que el area que se va teniendo conforme avanza la
deformacién es: ‘

A
4, =—
- ¢

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 la probeta durante la prueba.

14
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7.1.3 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOCS.

En los suelos, se acepta que la resistencia se tiene siempre por una combinacion de esfuerzo
normal y cortante. Esta es la razon 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 tension ( la tensién
la puede resistir el agua trabajando a tensién, 0 un mineral cementante en el suelo ), ya que
esta no es una condicion confiable ni permanente. Esta es {a razon por la que se estudia en
suelos la resistencia al esfuerzo cortante ( siempre combinado con un esfuerzo normal ).

La propuesta clasica para analizar 1a resistencia de los suelos, es la de analizar la friccion en

e! ptano de contacto de un bloque rugoso sobre un plano rugoso. Vea la figura 7.1.8. El
esfuerzo normal se puede definir como :

P
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 relacion entre Ty P o entre 1y 5. y se define como pu. de modo que:

-
H=—=—=1tang’
o

Es por esta que la resistencia a!l esfuerzo cortante de un suelo granular ( a esfuerzos
efectivos ) se expresa como’

ST tma =0 tang'

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 que se pudiesen sustituir las pruebas
de {aboratorio.

7.2.1 PRUEBAS DE PENETRACION ESTANDAR.

Esta prueba se usa para sondear al suelo, hincando por medio de goipes de martillo, una
punta recuperadora de muestras alteradas, llamada penetrometro estandar. Este penetrometro
consiste en una punta cortadora, de acero endurecido, seguida por un tubo de recuperacion
de dos cafas. 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
ultimos tramos de 15 cm., de tal modo que se tiene el numero para penetrar 30 cm. A este
dato final, se le llama numero de golpes ( N ).

Se han hecho correlaciones, que como se dijo antes se deben usar con sumo cuidado, para
relacionar el valor del numero de golpes con la resistencia de arcillas y arenas.

En fa 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; 0 ya sea en funcion del esfuerzo vertical y datos de
penetracién, también obtener la compacidad relativa. En base a esta compacidad, supuesta
por estas graficas, se puede uno dar una idea de |a resistencia del suelo granular, en funcién
del angulo de friccion, utilizando la grafica inferior de ésta figura.
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7.2.2 PRUEBA DE CONO HOLANDES.

Esta punta sondeadora, se hinca por medio de presion, y se va obteniendo fa capacidad de
carga, conforme va progresando el sondeo. En la figura 7.2.3 se muestra en la parte superior
un esquema de un cono. La desventaja de este equipo es gue no recupera muestras, sin
embargo se puede utilizar combinado con otro método de penetraciéon, 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 “ cohesidon “, 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 colchon de suelo superficial. A continuacién, ya posicionada la veleta, se aplica un torque at
eje de la veleta, como se indica en la figura, con en equipo que permita conocer el valor de!
torque maximo, que es el que corta al suelo. Con este dato y los datos geometricos de la
veleta, se puede despejar por medio de una expresion muy facil de demostrar, e! 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
continuacion, 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 “cohesion” { C ) o mas modernamente 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 torsion y una perilla con una caratula indicadoera, todos elflos unidos
por un eje metalico. Algunos como el mostrade en la figura, viene equipados con vanas
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 torcémetro y se hunde en el suelo,
io mas alejado de las paredes del tubo. Ya que se hundid 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 o Su ). En este curso se
mostrara el torcémetro y se hara una experiencia practica.
4

El penetrémetro estandar, que se muestra en la figura 7.3.2, consiste en un mango citindrico,
que tiene una punta movil, dividida en la punta de penetracion y la zona indicadora. 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 penetracidn hasta la marca; finalmente se lee
el valor obtenido en la zona indicadora de la punta. En este instrumento se lee el resultado
como resistencia a la compresion no drenada, dada como el esfuerzo desviador de falla, de
modo que para conocer el valor de “cohesion” o de resistencia no drenada, se debe dividir lo
obtenido entre dos.

El valor en laboratorio de estos instrumentos. consiste en que permiten calibrar la resistencia
de los sueios, lo cual es muy util. cuando se quiere programar una prueba triaxial o una de
corte directo. Teniendo una idea del vator de la resistencia, se pueden elegir los instrumentos
adecuados para una prueba formal ( anillo de carga, marco de carga, etc. ).
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7.3.2 PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

En orden cronologico, se puede decir que la prueba mas popular anteriormente, era [a 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 desarroilar pruebas de
compresién en probetas cilindricas, se lograron superar algunas serias desventajas que se
presentaba la prueba de corte directo.

Actualmente la prueba triaxial es mas popular que la de corte directo. No obstante ser una
prueba mas complicada, permite una gran variedad de condiciones de drenaje. También se
puede suponer gque permite aplicar todo el tiempo esfuerzos principales, de modo que no
existe rotacién 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 que no tiene un plano predeterminado de falla, ademas de que se puede representar en el
plano de Mohr como un solo circulo, sin dejar de representar a un estado de esfuerzo
tridimensional perfecto. -

En la figura 7.3.3, se presenta esquematicamente una camara triaxial y algunos de sus
principios. A {a probeta de suelo se le aisla, por medio de una membrana impermeable, la cual
impide que el fluido confinante { comunmente agua ), penetre en los poros del suelo. La carga
axial se aplica por medic 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 medicidon de presién 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 de! todo cierto, ya que pequefios
esfuerzos cortantes pueden actuar en los extremos de la probeta. Este problema se ha tratado
de resolver, colocando en el contacto con la probeta cabezas de teflon o engrasandolas.

En la notacidn que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a la diferencia entre el
esfuerzo principal mayor y el principal menor, y lo denominaremos por Ao, . De modo que
Ao, = oy - g3 Para pruebas de compresion en la camara triaxial se aceptara gue g, = ¢; =03.

La prueba triaxial es una prueba mas elaborada que la de corte directo, y por lo mismo mas
compleja Es este tipo de prueba, al igual que en ia de corte directo, se especifica con dos
letras 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 consoclidada No drenada uu

Las letras que componen los simbolos proceden de la primera patabra en ingles de
Consolidated o Unconsolidated, para la primera etapa, y de Drained o Undrained, para la
segunda etapa.

En {a 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 ta figura 7.3.5, se muestran las condiciones intermedias
promedio de una probeta esforzada en la segunda etapa, pero sin llegar todavia a ia falla. En
la figura 7.3.6, se muestran las condiciones finales promedio de la probeta en el momento de
Ia falla.

En la figura 7.3.7, se muestran las etapas de la prueba CD, y sus condiciones en esfuerzos
totales y efectivos, comrespondiendo a estas un solo circulo, como se muestra en la parte baja.
Aqui se define un angulo de friccion intema 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, comrespondiendo a estas dos circulos desplazados una distancia con valor
u. Aqui se definen dos angulos de friccion intema: 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 friccién interna real, definido por ¢
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Fig. 7.3.7 Prueba triaxial de compresidén CD
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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 sueio 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 través de una placa
rigida. Se miden durante la prueba: la carga horizontal, ia deformacién horizontal y la
deformacion vertical. Dividiendo la carga vertical y la carga horizontal, entre el area inicial de la
probeta, se obtiene e! esfuerzo normal y el cortante en el plano de falia. Es importante
observar que el planc 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 obteridos 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 las mismas pruebas definidas por
las condiciones de drenaje que en la prueba triaxial (CD, CU y UU ).

En un andlisis a esfuerzos efectivos ( arena seca ), se puede anahzar un fendmeno
interesante que se verifica en la prueba de corte directo y que se le llama “ rotacion de
esfuerzos prnincipates ". 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 representaciéon de Mohr, aplicando el
método del polo fijo. Observe la relaciéon de los sistemas de referencia X Z y lll |. En la figura
7.3.12, se muestran las condiciones intermedias. en el momento en que o, = o,. Observe para
esta condicion la relacion de los sistemas X Z y lll I. En la 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, > o . Observe ademas la relacion que guardan los sistemas X Z y lll |. Finalmente
observe la figura 7.3.14 . En esta se muestran juntas |as condiciones inicial, intermedia y final,
mostrando comoe se va sucediendo 1a 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 hule (o rings o ligas).
7. Bomba de vacio.

8. Vemier.

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 {a membrana y doblar
esta, de modo que quede forrade ia parte interior del moide. 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 |a 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 fa compacidad deseada.

4.- Colocar la cabeza superior a la probeta y sellar la membrana contra ésta, por medio de
banda de hule. Cuidar que 1a cabeza quede lo mas horizontal posible.

5.- Bajar la pipeta, abriendo ia valvula de ia 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 gue la
membrana esta en buenas condiciones.

7.- Tomar las medidas de altura de probeta y diametro de la misma, con sumo cuidado. Se
debe decidir que valor se usa de Ho y diametro promedio para calcular Ao.

8.- Colocar la parte superior de la camara, cuidando que el vastago no tire la probeta recién
formada. Apretar los tornillos, de modo que se tenga un sello adecuado en la camara. Baje
cuidadosamente e! vastago, hasta que fije la cabeza de la probeta, para poder transportar la
céamara.

9.- Cologue la camara en e! marco de carga, manteniendo la pipeta baja, para generar la
tension en la probeta. Centre |a 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 liquido
confinante }.- : :

10.- Liene la camara con el liquido confinante y aplique la presion deseada. Acerque el anillo
de carga lentamente hasta tener un ligero movimiento en el extensometro de este. Lo anterior
indica el contacto del anillo con el vastago.

11.- Coloque el extensémetro que medira la deformacién de la probeta. Tome la lectura inicial
de éste.

12.- Aplique el pnmer incremento de carga y arrangque el cronometro. Espere un minuto para
aplicar el siguiente incremento ( este tiempo se da para que se libere la presion de poro en ia
arena y garantizar que en verdad es una prueba CD ).

13.- Continue aplicando incrementos hasta la falla de |a probeta.

14 - Dibuje el plano de |a falla si lo hay.

15.- Elimine la presién de ta camara y baje el liquido confinante. Recupere |a 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. Homo para secar el suelo,

4. Vemier.

5. Crondmetro.

PROCEDIMIENTO.

1.- Secar en el hormo 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 friccidn interna de las arenas depende de ésta.

2.- Armar la caja de corte y con el Vemier obtener las medidas interiores de ésta, para conocer
el area transversal que se va a considerar.

3.- Vaciar 1a arena a volteo, conociendo el peso que debe tener la probeta de arena, para que
alcance la compacidad deseada. Al compactar, debera quedar la arena a aproximadamente 5
mm. del borde. Se colocara después el émbolo rigido que transmitird la carga. Se debera
cuidar que eésta piaca quede lo mas honzontal posible.

4.- Aplicar la carga vertical, de modo que se logre el esfuerzo vertical deseado. Coloque el
extensémetro que media el desplazamiento vertical

5.- Separar por medio de los tomillos 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 honzontal y medir con el cronometro un minuto, a partir del inicio.
Para lo anternor se debe haber programado ia 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 recomienda doblar los esfuerzos. En arena
seca, la linea de resistencia debe apuntar al onigen del plano de Mohr.
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DESARROLLO HISTORICO DE LA
INGENIERIA  GEOLOGICA  EN

MEXICO

EL PRINCIPIO DE LA
HISTORIA

Durante el periodo prehispanico
(200 a.c. a 1521 d.c.), los mayas y
los . aztecas construyeron las
monumentales piramides  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 dc los espafioles llegéd
la conquista (1519 a 1521) y los
tiempos de la colonia (1540 a 1800)
cuando la mayor parte del Imperio
Azteca fue enterrado y sus
conocimientos fundamentales de
ingenieria se perdicron. Una nucva
ciudad
Tenochtitlan, La historia posterier
es dividida dentro de otros periodos
tal como ja Indcpendencia (1810), el

fue construida sobre

intervalo del Imperio (1867) y la
Revolucion  (1910). En  cstos
periodos muchas cstructuras fueron
construidas  por  cspafoles y
francéses, 1écnicos que ignoraban cl
comportamicnto y las propicdades
geoldgicas del subsuelo mexicano;
¢stos enfrentaron problemas
relacionados  .con  asentamicntos,
baja  capacidad  de carga,
inestabilidad de taludces y otros, que
no pudicron reconocer ni Corregir.

L.a industria mincra fuvo un gran
desarrollo como resultado de la
cxploracién espafiola. por oro vy
plata. A pcsar dc ¢sto, los proccsos
de mineria fueron inicialmente
primitivos y rusticos, cxisticndo
muchisimos distritos mineros cn el
pais. En 1798 la (ecnologia
involucrada llegd a ser tan
desarrollada que se escribié un
tratado acerca de la mineria cn
México, y algunos afios después
1825, ¢l tratado fuc distribuido
ampliamcnte por miembros de la
profesion  minera, incluso  en
Europa. Esta fama por Ila
magnificencia de la ingenicria cn las
minas de¢ México se debid a los
ingenicros de minas de Espafia, que
cntrenaron @ otres cn el Real
Seminario de Mineria fundado en
1792, Estos Ingenieros aplicaron sus
conocimientos de ingenieria para los
trabajos de muneria  subterranea,

presas  de  almacenamiento  y
construcciones de represas o bordos



para ofras empresas mineras, ¥
algunos proyectos locales de
irigacion. De este modo los estados
de Aguascalientes, Chihuahua,
Guanajuato, Hidalgo, Ialisco,
Meéxico, Michoacdn, San Luis
Potosi y Zacatecas cuentan hoy en
dia con muchas obras de ingenieria
.de esa época que estdn aun en uso.
Estas incluyen minas pequcfias,
proyectos de irrigacton, puentcs y
carreteras.  Estas  obras  han
perdurado por centurias, si bicn
muchas estan ahora abandonadas,
sujetas a la intemperie, deterioro o
estan completamentc en rutnas. Sin
embargo, las obras y los sitios son
reliquias de la buena ingenieria y
conceptos geoldgicos aun intactos.
La mayoria de éstas rcpresentan la
euforia de la empresa privada, tal
como las presas y embalses de
Saucilio (1730), Yuriria (1850), San

Martin (1765), Torre Blanca (1850),

Mal Paso (1865) y La Mula (1868):
muchas otras se distrubuyen ¢n
aigunos dc los esiados previamenic
mencionados. Menos de 20 presas
antiguas cstan aun en operacion, si
bien dafladas con azolve dc
sedimentos.

L.a mayoria de las vias férreas que
atraviesan México  fucron
construidas entre 1873 y 1936. Seis
mil  kilometros de carpetas  de
carreteras  atraviesan  cadenas
montafiosas, por medio de taneles y
grandes cortes en precipicios; la

aplicacton de la geologia fuc
implementada para el disefio de y
constriceion, Sistemas de canales
hidraulicos fueron desarrollados
entre los afios 1925 y 1930 con la
creacion de la Comision Nacional
de Irrigacion, El disefto de la presa
La Boqulla, wuna prcsa de
mamposteria dc gravedad (74 m de
altura, con un c¢mbalse de 30
millones de metros cubicos), la mas
grande .del muindo de su tipo,
concluida cn 1916, fue una hazafia
de gran 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 otras
ciudades importantes. La carretra
mas importantc fuc la de Monterrey
a Nucvo Laredo y Texas, que se
comuinica concarreteras de EUA.
Esra hazafla de ingenicria requirié
de un cstudio geoldgico planificado-
vigb’ para atravesar  precipicios,
montafias, cafiones profundos vy
grandes rios.

En los aflos 30°s, la Comisién
Nacional dc¢ Imrigacion construyé
muchas presas grandes. l.a Presa
Don Martin o Presa Venustiano
Carranza, construida de 1928 a



1932 cn el estado de Coahuila, fue
la primera en el mundo quc utifizo
muros dc gravedad en su corling
siendo construida solo después de
una gran investigacion de las
condiciones geoldgicas importantes
para el disefio ingenierll de Paul
Waitz, un gedlogo suizo vy
naturalizado ciudadano mexicano.
La Presa Calles en Aguascalicntes,
terminada en 1931, fue la primera
presa de arco-gravedad construida
en M¢éxico (67 m de altura); siendo
scguida mas tarde por fa Presa
Endbo en el estado de Hidalgo.

Durante los afios 30°s y 407s, la
geologia fue aplicada con poca
experiencia  profesional en la
consiruccion de presas pequciias de
tierra y concreto, caminos y puenies,
muchos de las cuales han sido
asociados con la mineria en México.
Este grupo incluye a los geologos
De la O. Carrefio, Heins I.csser
Johns y Lorenzo Torres L y los
ingenicros mineros M. Alvarcz
Carvajal y Mario Veytia. Durante
este periodo, cl primer laboratorio
de mecanica de suclos para fines de
construccion  de  caminos  fuc
instalado en la Ciudad de¢ México
por la Secretaria de Obras Publicas
(SOP) y un laboratorio d¢ prucbas
de concretos [uc organizado por la
Sccretaria de Recursos Hidraulicos
(SAR). Mds tarde fue la primcra
“institucion técnica dedicada

principalmente a ia construccion de
presas. :

Las investigaciones de sitios para
cortinas y cxcavaciones profundas
para cimentaciones fucron
evaluadas por los primeros gedlogos
para caracterizar €l sitio para los

ingeniros civiles y organizar sus

construcctones, pero otros requisitos
geoldgicos no fueron hechos de las
condiciones dcl sitio. En pocos
casos, los gedlogos visitaban . un
siio para rcsolver un problema
especifico  encontrado  durante la
construccion.

Durante los aftos 50's la Comisién .-
Federal de  Electricidad (CFE) .
cmpez6 a trabajar en el campo de la
geologia aplicada para sitios de
presas, exploracion de carbén,
plantas termocléctricas y.
geotérmicas. La practica de la.
ingenicria  geoldgica ¢ ingenicria
geotcenica empezd c¢n gran cscala
en 1954, con la ayuda de
disefiadores y tccnologia italiana,
cuando Ia primera gran presa de
arco fue diseflada por CFE vy
cmpczé  su  construccion. Para
satisfacer las demandas inmediatas
los ingenieros mexicanos luvicron
necesidad de aprender como los
conocimicntos  geoldgicos  cran
aplicados  para  cumplir  los
requerimientos de  los  estudios
neeesarios de factibilidad, y como
¢stos se involucraban con las presas



de arco de Apuico en el estado de
Puebla, la presa de Santa Rosa en el
estado de Jalisco, y la presa El
Novillo en el estado de Sonora. Para
las primeras investigaciones, los
estudios de mecanica de rocas
fueron realizados por técnicos
italianos pero para los aflos 60°s,
 INEenicros mexicanos fueron
compecetentes en estos menesteres
recibiendo enterenamiento en los

EUA y Europa.

Cuando Ia construccién de grandes
presas de arco y tierra, junto con
grandes excavaciones subterraneas,
iniciaron en  Meéxico, algunas
sociedades técnicas y algunos
programas de entrenamiento de las
universidades fucron cmitidos ¢n la
Capital. La Universidad Nacional
Autdénoma de México (UNAM)
vipezd  ofreciendo el grado de
maestria en ingenieria en 1957,
Después de csto, los cursos de
mecdanica de  suclos  fucron
reforzados y fueron muy benéficos
para  Jos  ingenieros  civiles
involucrados ¢n el campe de la
construccion. En 1958, el director
asistente de la Sccretaria de Obras
Pablicas (SOP) fundé el Instituto de
Ingenieria y la Division de Estudios
dc Posgrado dc la UNAM, dondc
los estudios de modclos hidrauticos
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 e¢n  México como cl
Coatzacoalcos y Alvarado en ¢l
estado de Veracruz.

En 1961, la mecanica de suelos fue
el sujeto Jider cn la ampla
catcgoria dc ingenicria geolécnica
cn  Meéxico. Para satisfacer los
servicios técnicos disponibles CFE
fundé ¢l Laboratorio de Estudios -
Experimentales en 1964;
invcstigacloncs en  mecéanica  de
rocas y suclos fucron rcalizados asi
como prucbas de concrclos y
materiales. En 1967 los grandes
equipos para ensayos de mucstras
cn 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 Jos afios
60’s los geodlogos de la CFE sc
prcguntaron  como manejar - con
estos estudios especiales el mucstreo
T0C0S0 en cimentaciones,
supervision de pantallas
impenmceables y anclaje de macizos
rocosos para su cstabilidad. Estc fue
cl inicio de la ingenicria geologica
de hoy en dia para la aplicacion de
la geologia en México trabajando
con problemas  diversos  dc
cstabilidad de taludes, tratamiento
dc cimentacioncs y problemas de
cxcavaciones subterrdncas a gran
escala, Tales invetigacioncs de



campo dirigieron a los gedlogos de
CFE para introducirlas prucbas de
campo de permeabilidad upo
Lugeon para evaluar las unidades
rocosas de sitios de presas y el
potencial de filtracion y/o flujos

bypass.

Ln los ultimos 25 anos, Ia
aplicacion de la geologia y la
geofisica en. trabajos de ingenicria
ha llegado a altos grados de
desarrollo en México. Esto ha
incluido el  incremento de la
responsabilidad para los geologos y
geofisicos  mexicanos cn la
planeacion y construccion dc las
grandes presas hidroeléciricas sobre
el rio Usumacinta como Malpaso,
Chicoasén y Angostura en el estado
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
trecientemente el sisterna del drenaje
profundo de la Ciudad dc México.
De 1gual forma los gedlogos
iexicanos han sido involucrados cn
la construccion y mantcnimicnto de
-las  supercarreteras;  carrcleras
sccundarias, grandes puentes a
través dc los rios Papaloapan,
Coatzacoalcos y Panuco; obras
portoarias y acropucrios modernos.

Desde principios de los afios 70°s, ¢l
crecimiento técnicoen la 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  consullores
extranjeros y consejeros y por cl
gran cucrpo dc  profcsiopales
mexicanos  quiencs ban recibido
preparacidon en los EUA y Europa.

Desafortunadamenie, la
independencia téenica de México
estuvo afectada adversamente en los
principios de los afios 80’s cuando
¢! presupucsto y los fondos para
actividadcs de construccion fucron
interrumpidas con la devaluacion
del peso y la crisis econdmica
asociada. Igualmente, la tccnologia
importada fue cortada, con la
interrupcion dc la mayoria de los-
cstudianics becados en  paises
cxtranjcros.

En los 80s la practica de ‘la
ingenicria geologica nacional estaba
princialmente restringida a estudios
factibles y a una interrelacion con
informacion confiable sobre las
caracteristicas de mecdnica de rocas
y suclos de un sitio y/o corrclacién
con bancos de investigacion
geomecanica, Estas invcstigacioncs
fueron llevadas fucra de las
universidades y laboratorios
federales de investigacion, asi como
cn compailias privadas de ingenicrfa
geotéenica por todo ¢l pais; la venta
dc sus servicios fuc en el extranjero
especialmente en paises de Centro y
Sur Amgrica, Algunas



universidades méxicanas ofrccen cn
esa época maestria en ingenieria
(M.1.), Maestria en Ciencias (M.C.)
y programmas de estudio para
Doctorados relacionados a la
aplicacion dc  geociencias ¢
ingenieria geologica.

Entre las principales construcciones
de ingenieria con aplicaciones vy
guia de los ingenieros gedlogos en
México son:

- Torre Latinoamericana

excavado en migmatitas utilizando
una maquina excvaydora de tuneles
de 3.66 m de diametro.

Desde 1910 a la mitad de 1984 la
CFE y la SRH construyeron
aproximadamentc 550 presas y-
canales para ricgo, plantas de
generacion, contro!l de avemidas y
suministro de agua de togdos tipos.
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Todos estos trabajos  fucron
construidos en el area
metropolitana, la  cual csta
constitida por arcillas dc alta
compresibilidad. Muchas grandes
presas han sido construidas por todo
el pais, tal como: Chicoasén en
Chiapas, la mayor prcsa dec ticrra
con 265 m con condiciones
favorables del subsuclo y poder dc
generacion de 5,589 Gwh; la planta
nuclear de Laguna Verde en cl
estado de Veracruz. Probablemente
hay minas a cielo abierto, minas de
carbon subterraneas, otras de cobre
y fierro cn ¢f norte del pais. EJ tincl

de conduccion de agua de Tijuana,



TABLA PARA LA DETERMINACION MACROSCOPICA DE LAS ROCAS IGNEAS

(Las rocas estin ordenadas atendiendo a su ocurrencia natural en el campo, es decir, considerando que las rocas plutdnicas
se forman a profundidad, mientras que las volcdnicas lo son a poca profundidad o sobre la superficie de: h Tierra)
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CUAD-RO 1-3. CLASIEICACION DE LAS ROCAS IGNEAS
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INTRODUCCION A LA INGENIERIA GEOTECNICA.

(Traduccidn : - . de parte -
del <cCapitulo 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 su nombre 1o indica, se refiere a la
aplicacion de la tecnologia de la Ingenicria Civil al manejo de los
materiales térreos de la corteza del planeta. Usualmente, el
ingeniero geotécnico se ocupa de estudiar sdélo los materiales
naturales gue se encuentran en © 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 Yy sedimentos,
relativamente sin cohesion depositado sobre el lecho de roca. Los
suelos se pueden romper o© disgregar fdacilmente, debido a sus
constituyentes minerales o particulas orgdnicas. Las rocas por el
contrario, tienen alta resistencia debido a cohesién interna vy
fuerzas moleculares, gque mantienen unidos a sus granos minerales
constituyentes., Esto es cierto, tanto si la roca constituye una
estructura masiva firme, como agquella gque forma una particula de

grava embebida en un suelc 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 ocasiocones, 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 materiales apoyados en la
corteza de la tierra, independientemente de cuantas particulas
minerales estdn reunidas por diversas ligas. Los suelos para los
gedlogos son precisamente rocas descompuestas y 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 adgronomia coinciden en
estudiar las capas mas superficiales del suelo, es decir, aquellos

materiales de interés en actividades agricolas y forestales.

Los ingenieros geotéénicos pueden aprender mucho, tanto de la
geologia como de la pedologia. Ambas ciencias, especialmente 1la
ingenieria geoldgica, son auxiliares importantes para el ingeniero
geotécnico y existe un considefable traslape entre estos campos. Sin
embargo, las diferencias de terminologia, aproximacidn al sujeto de
estudio y objetivos, puede causar alguna confusidn, especialmente

para los principiantes.

La ingenieria geotécnica tiene diversos aspectos o énfasis. La
mecdnica de suelos es la rama de la ingenieria geotécnica gue se
ocupa de la ingenieria mecanica y las propiedades de los suelos,
mientras que la mecdnica 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
biasicos de la mecanica, que incluye cinematica, dindmica, mecénica
de fluidos y mecanica de materiales a los suelos. En otras palabras,
el suelo, preferentemente al agua, el aceroc, © el concretio, por
ejemplo, ahora la ingenieria de materiales llega a sexr aqguello 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 gque



existen diferencias significativas entre el comportamiento de las
masas de suelo y las masas de roca, Y en principio no hay mucho
traslape entre ambas disciplinas.

La ingenieria de cimentaciones aplica 1los conocimientos de la
geoclogia, mecanica de suelos, mecanica de rocas, e ingenieria
estructural, para posibilitar el disefio y la construccién de
cimentaciones en obras de ingenieria civil y otro tipo de
estructuras. La ingenieria de cimentaciones debe ser cabaz de
predecir el comportamiento o la respuesta del sueloc o roca donde se
cimienta, debido a las cargas que impone la estructura. Algunos
ejemplos del +tipo de problemas gque 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 instalaciones petroleras como en el caso de
tanques y estructuras fuera de costa. Los barcos deben contar con un
dique seco durante la construccién o para fines de reparacién, de
modo que dicho dique debe contar con una cimentacion. E1 apoyo dé
los cohetes y las estructuras pertineptcs durante su construccion y
lanzamiento conducen a problemas muy interesantes y desafiantes. Los
problemas a que se cnferenta la ingenieria geotécnica en lo dque se
ha comentado, incluye 1la estabilidad de taludes - naturales vy
excavados, la estabilidad de 1las estructuras de retencidn
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 cimentacidn no solo debe
resistir con seguridad las cargas ecostaticas de la contruccisén y
estructuras, sino Que debe resistir también en forma adecuada las

cargas dinamicas debidas a vientos, sismos, etc.

Si usted piensa acerca de esto, llegarda a la conclusién de que es
imposible disefiar o construir cualqdier estructura de ingenieria
civil, sin considerar finalmente la cimentacion 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. El desempeno, la economia, Yy la seguridad de



cualquier estructura de ingenieria civil, finalmente estara afectada

o se puede controlar en funcion de su cimentacion.

Los materiales térreos se utilizan fercuentemente como materiales de
construccidén, debido a que son los materiales de construccion més
baratos posibles. Sin embargo, sus propiedades -ingenieriles como
pueden ser resistencia y compresibilidad en condiciones naturales
son fercuéntemente malas. En muchas ocasiones se deben tomar medidas
para densif’icar, aumentar la resistencia, o© por otra parte
cstabilizar y armar a los suelos, de modo gque se desempenen

satisfactoriamente en condiciones de servicio.

L.os terraplenes para carreteras y vias férreas, los campos de
aviacion, las presas de tierra y enrocamiento, los diques, Yy los
acueductos, son ejemplos wlé.lestiructuras de estructuras de tierra
(matriales térreos); y el ingeniero geotécnico es el responsable de
su disefioc y construccion. La. seguridad de 1las presas Yy 1la
rehabilitacién de presas viejas son aspectos importantes de esta
darea de la ingenieria geotécnica. Igualmente emparentado,
especialmente para ingenieros en carreteras y campos de aviacion,
estd el disefic 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 mas bien aparente.

La ingenieria de rocas, andaloga para las rocas a lo dque es la
ingenieria de cimentaciones para los suelos, se encarga del estudio
de las rocas c¢omo cimentacion y como material de construccioén.
Debido a gque la superficie de la tierra estd en su mayor parte
cublierta por suelo o agua, la ingenieria de rocas usualmente se
aplica a obras bajo la superficie (tuneles, casas de maguinas
subterraneas, cavidades para depdsitos de petréleo, minas, etc.).
Sin embargo, algunas veces la ingenieria de rocas se aplica en obras
superficiales, como es el caso de la construccion y cimentacidn de
presas apoyadas en el lecho rocoso, excavaciones profundas en el
lecho rocoso, la estabilidad de taludes de roca, etc.

Esta presentacidn pretende mostrar los problemas tipicos a los gque



se enfrenta el ingeniero geotécnico, gque como se puede ver,
primeramente, se trata de un campo muy amplio, y en segundo lugar;
lo importante que resulta para el correcto diseno y construccidén de
estructuras en ingenieria civil. En verdad, se puede decir que la
ingenieria geotécnica conmbina 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 DIE LOS SUELOS Y LAS ROCAS COMO MATERIALES,

La ingenieria geotécnica e¢s altamente empirica, y es quiza méas
cercana a  un M"arte" gue 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 uncs cuantos milimetros. Otra forma de
expresar esto, -es que los suelos son materiales heterogéﬁeos 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. Ademads, los suelos en general son
materiales no lineales, es decir, las relaciones entre esfuerzos Y
deformaciones no son una lir~a recta. También, para complicar mas
las cosas, los suelos son materiales no conservativos; esto quiere
decir que tienen una memoria fantdstica (recuerdan casi todo agquello
gque les ha sucedido, y este hecho afecta fuertemente su
comportamiento ingenieril). En lugar de ser isotrdpicos, los suelos
son tipicamente anisotrdpicos, 1lo que guiere decir gque sus
propiedades materiales o 1ingenieriles no sonl las mismas en

direcciones diferentes.

¢

' Muchas de las teorias de gue disponemos para modelar el
comportamiento mecdnico de los materiales que se usan en ingenieria,
suponen que los materiales son homogéneos e isotrdpicos; y que
ademas obedecen a leyes esfuerzo-deformacidon 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 1lineales simples, con discrecion, para predecir su
respuesta para cargas de ingenieria. Con los suelos Yy las rocas no
somos tan afortunados. Como podrd usted ver en sus estudios de
ingenieria geotécnica, deberos suponer en muchos casos una respuesta
esfuerzo-deformacioén lineal, pero para calcular adecuadamente se
deben aplicar grandes <correciones empiricas . o factores de
"seguridad" a nuestros disenos, para calcular el comportamiento real

del material.

Por otra parte, el comportarniento mecdnico de los suelos y las rocas
"in situ", esta frecuentemente gobernado o controlado por Jjuntas,
fracturas, estratos y zonas débiles, y otros "defectos" en el
material. Esta razén impide modelar exitosamente estos materiales en
el laboratorio. -Es por esto gque la ingenieria geotécnica es
realmente un "arte", antes que una ciencia de la ingenieria. El
éxito de la ingenieria geotecnica depende del buen Jjuicio y la
experiencia del disefador, 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 disenar una cimentacioén en forma segura Yy econdmica, o

construir con seguridad una estructura de ingenieria.



Ahora bien, una construccidén de ingenieria consta de:

SUPERESTRUCTURA SUBESTRUCTURA

Para proyectar o construir la SUPERESTRUCTURA es necesario:

a. conocer las propiedades de los materiales gque se emplearan

b. conocer la calidad de los materiales del basamentco en donde se
proyecta construir una superestructura come son las propieda-
des de las rocas y suelos que lo constituyen

La SUBESTRUCTURA (cimiento} transmite el peso de la estructura y
de las cargas superimpuestas al BASAMENTO, en este caso resulta
mds exacta su designacidén como MATERIAL DE BASAMENTO. También se
emplea el término <<CIMIENTO>> para la subestructura o parte mas
baja de la misma. Se aplica el vocablo <<FUNDACION>> para aquel-
las partes de la subestructura gue estan en contacto directe con
el material .del basamento subyacente.

Estos conocimientos tienen importancia relevante cuande la totali
dad de la estructura ingenieril ha de construirse con materlales
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 <<ROCA>> 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 construccioén

de obras civiles ‘
Estas disiplinas son:

_—— GEOLOGIA APLICADA A LA INGENIERIA CIVIL
GEOTECNIA Sy MECANICA DE SUELQS
MECANICA DE ROCAS



2. Es el estudio del comportamiento reciproco del terrenc y de -

las estructuras establecidas ep‘él

GEOLOGIA APLICADA A LA CONSTRUCCION

1.

Es la ciencia gque proporciona la informacidn necesarla para -
comprender el futuro comportamiento mecdnico de un macizo rocg
so o de un suelo (p.e.- estudiando las discontinuidades)}. Es -
el punto de partida para iniciar cualquier investigacion geo-
técnica, siendo primordialmente para la ubicacidén del sitio -
donde ha de construirse una obra civil .

MECANICA DE SUELOS

1. La mecdnica de suelos es la aplicacidén de las leyes de la Mecad

nica y la Hidréaulica a 1os problemas de ingenieria que tratan

con sedimentos y otras acumulaciones no consolidadas de parti-
culas s6lidas, producidas por la desintegracidn mecédnica o des
composicidn quimica de las rocas independientemente de que ter

gan o0 no contenido de materia organica

Dr. Ing. Karl Terzaghi (Theoretical Soil Mechanics)

MECANICA DE ROCAS

Es la ciencia que estudia el comportamiento mecdnico de las ma
sas rocosas que se encuentran bajo la accidn de fuerzas produ-
cidas por fendmenos naturales (vulcanisme, tectonismo, aguas
subterrdneas), o artificiales impuestas por el hombre (cimen-

taciones, excavaciones, voladuras)

Es la ciencia tedrica vy aplicada que trata del comportamiento
mecdnico de las rocas; es la rama de la Mecdnica que estudia
la reaccion de las rocas a los campos de fuerzas de su entorno
fisico

Comite de Mecdnica de Rocas.
Academia Nacional de Ciencias, Washington, D.C., 1966
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IDENTIFICACION DE ROCAS Y MINERALES

(Traduccioén del Apéndice 3 del 1libro "Introduction +to Rock

Mechanics" de Richard E. Goodman,

SCUANTAS ROCAS Y MINERALES DEBE CONOCER UN INGENIERO?

Los libros de texto de mineralogia comunmente enlistan propidades
determinantes para cerca de 2000 minerales. Un buen 1libro de
petrografia mencionara mas de 1000 tipos de rocas. E1l1 tema es
interesante y tiene muchas repercusiones practicas. Afortunadamente,
sin embargo, la lista de los minerales formadeores de rocas mas
comunes es mas bien corta (alrededor de 16) y muchos tipos de rocas
caen naturalmente dentro de grupos con atributos éngenieriles
similares, de suerte que solamente cerca de 40 nombres de rocas
serdn 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 quiza tipos de rocas raras causen inusuales
problemas en excavaciones o como materiales rocosos. Es posible

aprender 1000 variedades con el fin de estar equipado para un caso



especiai, aunque es mas eficiente conseguir ei auxilio de un
petrologo cuando suceda esto. Para la educacién basica del ingenier

geotecnista, usualmente serd suficiente familiarizarse con los 16
minerales y las 40 rocas antes comentados, esto es, debe ser capaz
de identificarlas y distinguir algunas de sus particularidades y

propiedades.

MINERALES FORMADORES DE ROCAS.

Los minerales mas comunes formadores de rocas son los silicatos,
carbonatos, y diversas sales (sulfatos y cloruros). Los silicatos se
forman a partir de tetraedros de silicio-oxigeno (SK%) mutuamente
eslabonados en "estructuras en isla", laminas, cadenas, y redes por
presencia de hierro, magnesio, calcio, potasio y otros iocnes. Las
estructuras en isla, tales como el olivino, son tetraedros sin
esquinas cortadas (estos son 1los minerales de la mas alta
temperatura del grupo de los silicatos -tempranamente. formados en
disolucién por enfriamiento- y son generalmente los primeros er
intemperizarse cuando se exponen a la atmosfera). Las estructuras
laminadas (p. ej. mica) se rompen facilmente (debido a su clivaje o
crucero) en una direccidn y generalmente presentan baja resistencia
al corte a lo largo de esa direccion (paralela a las laminas). Las
cadenas (p. ej. los piroxenos Yy 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, pero
mucho mas solubles si el agua se ha enriquecido con &cido por
infiltracion a través del suelo o por contaminacioén industrial. Los
carbonatos también tienen la caracteristica de facil torsidén por
deslizamiento sobre los planos intracristalinoé, 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 estd presente en pequefias cantidades en
casi todas las rocas y ocasiconalmente se presenta como un porcentaje
significativo de las rocas.



Los minerales formadores de rocas gque usted debe ser capaz de

identificar son:

Silicatos
cuarzo, feldespato (ortoclasa y plagioclasa), mica (biotita Yy

moscovita), clorita, anfibol, piroxeno y olivino.

Carbonatos
Calcita y doleomita.

Otros
Yeso, anhidrita, halita, pirita y grafito.

La Tabla A3.1 le ayudard a identificar esos minerales. Ya que 1l0s
minerales que forman la textura de 1la 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
ufia, aquellos gue se pueden rayar con una navaja pero no con la uia,
y aquellos que no se pueden rayar con una navaja. En la escala de
Moh’s de dureza relativa, la uifia tendra usualmente una dureza entre
2 y 2.5, al tiempo que el promedio de la navaja tendra una dureza
entre 5 y 5.5. La presencia 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 superficies de clivaje son pulidas
Yy uniformes, y reflejan la 1luz incidente uniformemente en una
direcciodon. Los angulos entre los clivajes se pueden medir girando el
espécimen con Jla mano, para moverse desde la orientacién de una
reflexidén sobre una superficie hasta la orientacién 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. E1
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 serdn
reconocibles en todos los trozos minerales después de romper el



cristal). E1 feldespato es mas duro que la néQaja y también presenta
dos buenas airecciones de clivaje. La calcita también tiene bu

clivaje pero se puede rayar. Ademas, la calcita presenta angulos
romboédricos entre las superficies de clivaje (75° y 105°) mientras
gque los clivajes del feldespato tienen aproximadamente angulos de

90° entre ellos.

OTROS MINERALES DE IMPORTANCIA,

Un pequefio numero de minerales explican muchos de los problemas
especiales gque algunas veces se presentan con las rocas. Esos
problemas especiales tienen gque ver c¢on 1la contaminaciodn, el
intemperismo . rapido, la expansion, el atague gquimico de rocas
vecinas, el comportamiento indeseable en el concreto, y la muy baja
friccion. Algunos de los minerales involucrados son dificiles de
identificar en pequefos. 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 )

influencia de algunas de esas particularidades, las cuales pueden
influir sobre las propiedades ingenieriles y en el comportamiento de
las rocas. A continuacidén se muestra una lista parcial de minerales

potencialmente problematicos.

Mineraleé solubles
Calcita, dolomita, vyeso, anhidrita, sal (halita) vy

ceclita.

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 friccidn
Arcillas (especialmente montmorillonitas), talco, clorita,

serpentinita, micas, grafito y molibdenita.

Minerales potencialmente expansivos
Montmorillonitas, anhidrita y vermiculita.

Minerales que reaccionan o interfieren con el cemento portland
Opalo, vidrio volcdnico, 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 reﬁuiere un entrenamiento cabal en
petrologia, sino también un exdmen petrografico de una lamina
delgada con el fin de determinar el tipo de roca de gue se trata.
Sin embargo, hay un sistema para identificacién de rocas y la
mayoria de 1los ingenieros 1lo puede utilizar para volverse
razonablemente habil para clasificar rocas con una pequena guia. Se
debe apreciar que la la clasificacién geoldégica de rocas nc 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
peduefia descripcion de la naturaleza y arreglo de las particulas que
la componen o cristales, frecuentemente aporta una mejor connotacidn

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 ambigliedades después del exdmen de una superficie fresca
(no intemperizada) o de un espécimen manejable que se desconozca.
Como gquiera 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 c

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 divisidn se tiene entre las texturas cristalina y cldstica.
Las rocas cristalinas como son el granito, el basalto y el marmol
posseen una textura entrelazada de cristales con espaclos porosos
muy pequenios o 1inexistentes. 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
mads © menos conectados continuamente a través de la roca. A la
extensién con gque estos espacios porosos estén rellenos de un
cementante durable , la roca serda resistente y rigida. Algunas roca

clasticas gque 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 granulacion 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 clasificacién 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 roca fresca aporta un indice util. Por
"fresco" se debe entender el no utilizar especimenes ablandados por
intemperizmo o c¢on procesos de alteracién localizados. Algunas rocas
(p. ej. pizarras cloritosas, también llamadas rocas verdes) deben
sus caracteristicas a alteracidén hidrotermal, 1la ¢ual ogurre a
considerable profundidad, alterando un gran volumen de roca; esto no
debe ser razodn para excluir esas rocas como candidatas para fines de
identificacion, sino mds bien para excluir aquellos especimene:



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
dispersion" de variabilidad. No obstante, en ciertos casos la prueba
de rayado se utiliza, por ejemplo, para distinguir la aplita del
marmol, o la hornfelita de la argilita (también 1llamada
arcillolita). En rocas micdceas, gue se revelan como arariadas, bajo
el microscdépio, que de hecho estan compuestas de laminillas fuera de
los fragmentos de clivaje comparandelas con la hoja de la navaja,
como en una accidn de arado. El rayado de dureza usualmente no se
utiliza como un indice de clasificacidén en las rocas clasticas

cuarzosas. .

Se hace una tercera divisidén entre estructuras isotrdpicas vy
anisotrépicas. Las rocas metamdrficas (p. ej. pizarra, esquisto, y
gneis), poseen una tendencia incipiente a partirse paralelas - a un
planc o un eje; consecuentemeﬁte, esas rocas presentan anisotropia
extrema (direccionalidad) en todas sus propiedades fisicas. Algunas
rocas sedimentarias (p. ej. lutita, pedernal, y caliza fuertemente
recostada), poseen semejantes laminaciones c¢on espaciamientos
cerrados, que por su misma uniformidad hacen gque las muestras
presenten una fuerte direccionalidad. En otras rocas, la estructura
es masiva para la escala de una muestra manejable (p. ej. arenisca
marcadamente recostada, caliza, y basalto) de modo que el espécimen
aparece como si fuera isotrodpico. Algunos granitos son isotrépicos
en forma uniforme analizados en la escala de campo. En rocas
cldsticas cuarzosas, no obstante esto es importante como un atributo
fisico, el grado de isotropia no se utiliza como un indice de
clasificacion. La clasificacién de esas rocas se efectua
principalmente con base en el tamarno de los granos y de la textura.

Algunos grupos de rocas particulares no se consideraran. Las rocas
cristalinas isotrépicas de gran dureza, se presentan en tres formas
dependiendo de 1los tamanos relativos de 1los cristales: las
variedades de grano grueso son plutdnicas de origen igneo; aquellas
con suficientes cristales gruesos en una matriz de tamafios de



cristal 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 granitc 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 la peridotita, 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, o© un surcado de micas como

previamente se hizo notar.

Las rocas cristalinas isotrdpicas que se rayan facil.ente engloban a
las rocas evaporitas (caliza, dolomita, yeso, anhidrita, sal de
roca, etc.) y rocas basicas igneas alteradas (serpentinita y pizarra
cioritosa). Todas esas rocas pdeden presentar unas propiedades
indeseables de debilidad (baja resistencia) y deformabilidad para el
ingeniero c¢ivil, las serpentinitas en virtud de superficies internas
por rotura previa y minerales deébiles asociados, y los esquistos 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. Esto se presenta en los basaltos araniticos,
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 geolégicos. En la ingenieria
practica, se recomienda que los nombres de las eras y los periodos
se incluyan con el nombre petroldgico de la roca, particularmente en
lo referente a rocas sedimentarias. En forma general, las rocas mas
viejas tienden a ser mds duras y con una cementacion mas permanente.
Hay, desafortunadamente, importantes y dramaticas excepciones; por
ejemplo, arcillas montmorilloniticas no cementadas gue se asientan
en unidades de roca desde el Paleozoico inferior. Aquellos versados
en ingenieria geoldgica, son de la opinidén que los nombres de las
eras Yy 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
Mecédnica de Rocas deben entender la utilidad de esos nombres y

emplearlos rutinariamente en la descripcién de rocas.



TABLA A3.1

DiagrAMA DE FLUJO SIMPLIFICADO DE IDENTIFICACION DE MINERALES:
MINERALES FORMADORES DE Rocas MAs COMUNES

EXAMINE EL MINERAL EN
ESPECIMEN DE ROCA USANDO UNA LUPA

Ga puedé rayar Se pueda rayar con una navaja peroc No se puede rayar
Dureza: con la ufa ne se pueda rayar con la ufa con una havaja
Un perfecto Un perfecto [Tres huenas Dos buenos
Clivaje: clivade clivaje clivajes a clivajes clivajes
75" y 105 a 99 a 60 120 |
i Cristalino, Blanco, Negruzco Negruzco,
color ¥y ' Cristalino o Colorido Coloride Cristalino gris, .gris, cristaline, cristalino,
lustre: granulada Negro Verde claro oscura o blanco " o blanco o rosa o perlado © perlado
Kombrae: Yeso Grafito Clorita Moscovita Biotita Calcita, Cuarzo Feldespato Piroxeno Angibol
N — - dolomita — - "
Ca50,-2H.0 carbdén Limina de'slllcatoa . caco sio, . cadena de silicatos
? Red de
Ca, Hg{'.‘.‘{)a)z Silicates
Plagioclasa Ortoclasa
’ '_Nm\tsl,o. m!slso.
cutsizo. B
- Red da sillcatos-
1
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TABLA A32 (continuacidn 1)

. 4Y granos visbles,
uniformemente liso

structura =
lsotrdpica

Mas dura que Ia hoja

da una

navaja J

No asoclado
a rasgos
volcdnicos

Hornfels o
granulita

Asociado a
rasgos
volcénlcos

Felsita
{colerlido
claro)

Dlabasa
{colorido
oscuro)

structura
anisotrdplica

lf?s blanda que la hoja Estructura
de una navaia débll y
desmoronable
Intenperismo .8o0luble Lutita
esferoidal ’ ’
Argilita Caliza de
Licolita

grano fino
Lodolita

tustre vitreo, Filos de navaja
fractura aguda después de
concoldea romper por clivaje

Lutita silicica
y pedernal

Plzarra

Ausencia
de mica

Brillo plateado.-

sln nica
a la vista

Filita

Mica
finaments
dividida

p——t

A1



TAB

LA A3.2

Esouema DE InENTIECACKON G RocAS

atructura

| ffo?ff '
CRISTALINA

[HZ3 blanda gue la

" |nois de una navaja

structura

|anisotrépica

Yeso

isotrdpica]
calcita Calcita y Halita
dolomita
Callza Caliza Sal de
dolomitica roca
{ His dura que la
|hoja de una navaja
Distribucidn Tamafios nezclados:

uniforme de tapafios
de cristal, fino

Colorido Aplita
claro

Coloride plabasa
o3guUro

En tun especlmen manejable

grueso con fino
-0 tamafos de cristal
muy fino

Riolkita
Latita
_ Andeszita

‘Basalto

puede ser anisotrépico

Anhidrita Calcita o
dolomita,
puy densa

Yeso Anhidrita Mirmol®
(roca) {roca)
pistribucidén Granos paralelos

uniforme de tamadtos
da cristal, grueso

Pegmatita
Granito
Granodiorita

"Dicrita
Gabro
Peridotita

Verde con
suparficies
cortadas

Serpentina’

Paridotita
alterada

Verde sin
guperficles
cortadas

Pizarra cloritosa’

(Roca verpde)

piabasa alterada
hidrotermalmente

cristalizados en
forma de agujas

-Esqulsto de
glaucéfana

{des anfibol)
y anfibolita

Ausente
de mica

Franjas de estratos
claras Yy oscuras

Gnefis

La mlca se encuentra
diseninada

Mineralaes
lfminado-
paralelos

Ezquisto

|

Mica en forma
continua

Esquisato
micdceo

.Clorita

Esquisto
verde
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Breccia

- Arkose

Abundant

feldspar

I 1
Quariz arenile-mostly quartz

Graywacke

Abundant
rock fragments,

H{eldspar, and clay

-~

(b) Chemical sedlmkenls

13

} Conglomerate .Sandstone Sil'ls'tone Claystone A
A A A A
c : -
2 0o
5. S
S Q
£ E
o . Q
O O
Gravel Sand _ - Silt Clay ‘
Grain size (log scale)
3 ol o]l o o o] vl © | I [ ! l |
S| 8| & 3| 8| 8| | g2 o
sl 8| 3| | %
. e|.O 2 @
; i g. = -
. =
' £ €
ﬁ. g E E E E ' € € Em -8
N o <y o - - 0y -T — | "'l- o~
_ [ L 1 1 l | ] 1 ] ] ] 1 ! I !
{(a) Datrital sedimenls
1 [ Jron ) ' .
Rocki;'_ : Limestone| Dolomile (ormation Evaporile Chert | Organicd Phosphate
Chemioal: .CO Fe silicale ¢ .
composizio'nq?' CaC0O, | CaMg(CO,); —oxide | Caso, Si0, Carbon| Cay(PO,),
‘ P ciarbonate _ :
Cal.t.:itel Hematite Eggsgme Opal Coal
Minerals Dolomite | Limonite s Chaicedony Qil Apatite
' (aragonite) Siderite | Hane Quartz Gas
Other saltg



TABLA

A3.2 {(continuacidn 2)

Textura clistica

sotroplca ©
anisotrdpica

Principalments
grénulos y
quijarros
volcanicos

Aglomerado
{conglomerado
volcanico)

Principalmente
granulos y
guijarres

no volcanicos

Conglomerado

Cantos Granos de Principalmente
angulosos arena arena (lapilli)
¥ cenizas
volcanicas
Brecha Arenlsca Toba
Cuarcita . Grauvaca Arcosa
Granos de Arena arcilleosa Feldespato
cuarza con granos de cuarze
uniformes de roca {algo de mica
Y otros
minerales}
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Poorly foliated
Foliated

Granulated

Gial;)(;:oéhane- ' _— _Ec;logites

oued o
T Granulite ‘{é
T facies A
Amphibolite © &
_ “facies - \ 2
Greenschist Q
faciés - \s
. | Pyroxehe _ o\
Zeolite | : . hornfels - .~ ° < Sanidinite *
facies ) . facies. - _ facies
Temperature,mcrease
-~ Granulite - Hornfels
Marble Amphibolite
| - Quartzite | |
Gneiss (coarsé gratnéd) ~ Schist (medium grained) Slate (fine grained)
. . Mylonites

Cataclasiles
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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 DE LO

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. Modificacién de los

matenales para que sean mas cstables al ambiente

ZONA DE INFLUENCIA: PARTE SUPERFICIAL DE LA CORTEZA
TERRESTRE y en fracturas que penetran la roca

TIPOS DE INTEMPERISMO:  INTEMPERISMO MECANICO O FiSICO
INTEMPERISMO QUIMICO

INTEMPERISMO MECANICO (DESINTEGRACION)

PROCESOS PRINCIPALES

CRECIMIENTO CRISTALINO
Congelamiento
Precipitacion
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 de los numerosos minerales (silicatos) que s¢ encuentran en rocas igneas y
metamérficas, los agentes de descomposicion quimicos Hlegan a un producto final: LAS ARCILLAS

LOS MINERALES DEL GRUPO DE LAS ARCILLAS

El geotecnista debe tener mucho cuidado siempre que encuentre arcillas en un terreno destinado a
recibir cimentaciones o asentar una estructura o construccién, ya que deben preverse fenomenos
“imprevistos”. La identificacion especifica de minerales de las arcillas, la requicren los trabajos mas
importantes de ingenieria exigiendo complejos métodos analiticos:

Los minerales de las arcillas son;

I. Silicatos hidricos de alimina ‘
2. Silicatos hidricos de magnesio o de hierro

La estructura de los minerales de las arcillas-son Ja base de su clasificacién. Dividiéndose en 3
grupos:
I. LAS CAQLINITAS

IL LAS MONTMORILLONITAS
IIL LAS ILLITAS O “HIDROMICAS”

Las arcillas poseen propiedades cléctricas debido a que su peso es minimo respecto a su superficie -
muy grande. Debido a esta propiedad atraen particulas de agua (dipolares) que hacen que éstas se
comporten como un solido.

L LAS CAOLINITAS (Al03 * 28i07 » 2H20 6 HuARSiz00)

a.- Estas forman arcillas muy estables a causa de su estructura (laminer) inexpandible que se opone
a la introduccion de agua en sus reticulas

b.- Cuando estin himedas:
- son moderadamente plasticas
- tienden a poseer un coeficiente de friccidn interno mayor que el de cualquier mineral

arcilioso

¢.- A menos que contengan impurezas ko cstan sujetas a expansién o hinchamiento cuando se
saturan

d.- La “Halloysita”, un mineral tipo caolinita por su estructura (tabular-rodillo), fluye o se
desparrama su masa al saturarse, por ésto no sc considera gpropiado como material para terraplén

18



IL. LAS MONTMORILLONITAS [(OH)4Si8AlsO20 <nHz0}

a.- Este mineral resulta incstable especialmente en presencia del agua, causando hinchamiento o
cRpansicn
b.- Humedecidas poseen:

- gran plasticidad
- bajo coeficiente de friccion interna

¢.- En proceso do doscoacion queda somctida a gran contraccion y agrictamicnto (PILATACION)

1. Estructuras muy pesadas apoyadas en estas arcillas pueden experimentar alzamientos y dafios
(pavimentos y losas de construccion)

2. Los taludes naturales o artificiales constituidos por arcillas de este tipo estan su_|ctos a
deslizamientos y fluencia en iempo hiumedo

3. Las “BENTONITAS” sc forman 2 partir de cenizas volcanicas y son una clase de este tipo de
arcillas, notables por su capacidad de DILATACION; esta capacidad es util en geologia ingenieril
y geotecnia para impedir las 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

montmonilonita. Cuando entra en funcionamiento, el agua ocasiona ia dilatacion de ia arciliay
de esta forma estanca los flancos y fondo del cdnal

L LAS ILLITAS [(OH)sKy(Sis * Aly)(AlsFes » Mga * Mgi)Ozo]

Similar a las montmorillonitas. Las propicdades de cxpansion son menores y mas altos sus
coeficientes de friccion mterna que el de las mentmeritlonitas

DENSIDAD
ARCILLAS VALOR
CAOLINITAS 2.60a2.68
MONTORILLONITAS 220 2270
ILLITAS 2.64 a3.00

IDENTIFICACION EN LABORATORIO DE LAS ARCILLAS

1. Métodos de Difraccion de Rayos “X"(Halloysita y Montmorrillonita)

2. Analisis Termal Diferencial (Expulsion del agua en la arcillas)

3. Cambio de Bases (ostracodos, opalo - cristobalita y cuarzo -

4, Incidencia de Rayos Infrarojos (materia organica - diatomeas y halloysita)
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NOTA CURIOSA:

KAOMYCIN

Neomicina / Caolin / Pectina

Mod. 1NN S P
Laga 1vv il voliuele,

Sulfato de Neomicina equivalente a
de Neomicina

Caolin

Pectina

Veniculo cop

Ewvitese la congelacion

20
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20.00 g
1.00 g

100 mi



CLASIFICACION DE LOS SUELOS

La mayor parte de las construccioncs ingenieriles (90%) sc rcalizan sobre suclos, p.c.
aeropistas y carreteras; y solo 10% de ellas sobre rocas

DEFINICION DE SUELO

“Es aquel producto de la desintegracion de las rocas, del tamaiio de la grava hacia abajo”
(Krynine)

“Acumulacion heterogénea de granos minerales no cementados”
“Incluye practicamente todos los tipos de materiales inorgénicos y orgnicos, 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 organizacidn definida y propiedades que siguen leyes fijas y segin
la accion de fuerzas naturales” '

(Judrez Badillo y Rico)

“Material que se forma en la superficie de la Tierra como resultado de Procesos Organicos ¢
inorganicos. El suelo varia segin ¢l clima, Ia vida animal y vegetal, ¢l ticmpo,la pendiente
del terreno y el matcerial (rocoso) del que se deriva”

(Leet & Judson)

“Es la parte superficial de la corteza terrestre en la cual se desarrollan fendomenos bioqui-
micos que hacen a los materiales superficiales capaces de mantener la vida vegetaly -
~ animal)
(Edafologia)
“Todo agregado natural de particufias minerales separables por medio mecénicos de poca

intensidad, como, la agitacion en agua”
(K. Terzaghi)

1. CLASIFICACION SEGUN LA PEDOLOGIA - EDAFOLOGIA
I1. CLASIFICACION GEOLOGICA

Los suelos pueden ser divididos, segun cl origen de sus elementos 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 cuyb origen se debe al resultado de la descomposicion fisica y quimica de las
rocas |

A.1. SUELO RESIDUAL. “Son los que permanecen en el mismo lugar en
que se formaron y todavia yacen directamente

sobre la roca madre”

A.2 SUELO TRANSPORTADO.  “Son los 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”

SUELOS RESIDUALES

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.

DESCRIPCION

Z‘Iﬁﬁi HUMUS Capa que sostienc la vida vegetal y animal

El mas superficial, zona de LIXIVIACION,
I HORIZONTE “A™ los materiales lavados son arcillas, coloides
materia organica, acidos, 6xidos y sales so-
lubles e insolubles. INDESEABLE

SOLUM A4

: Zona de acurulacion, puede ser importante

HORIZONTE “B” en construccion, va que puedc haber
material mecinicamente estable o
inestable

Roca madre, ¢l nivel superior en descom-
HORIZONTE “C" posicidn cambiando graduaimente a profun-
didad a roca sana. DESEABLE

SUBSTRATUM

Los FACTORES FORMACIONALES DE UN SUELO son:

1. CLIMA

2. ORGANISMOS

3. TOPOGRAFIA

4, ROCA MADRE
. 5. TIEMPO
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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 resultanies son ricos cn lo que no [ue soluble: cuarzo,
minerales arcillosos y productos de alteracién de 6xidos de hierro. El carbonato de calcio
esta ausente. Hay abundancia en aluminio y hierro, estos son los fértiles PEDALFERES
(Peddn - 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 grdnito.

Aquellos suelos que contienen minerales solubles, formados en c¢limas secos y con altas
temperaturas poseen al carbonato de calcio como constituyente fundamental y son
llamados PEDOCALES. Estos suelos se desarrolian sobre rocas scdimentarias en
regiones de baja precipitacion pluvial. El Horizonte “A” esta lavado; el 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 precipitacidn pluvial. :

Un tercer tipo de suelo es la LATERITA, un suelo rojo profundo de los trépicos 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 igneas maficas en regiones tropicales, en ¢l todo cl
“solum”™ puede ser considerado como Horizonte “A”, directamente sobreyacente de un
Horizonte “C”.

St en estos suelos existe muy poco hierro en la roca madre, se formara la BAUXITA, una
variedad especial de este tipo de suelo ricos en hidréxidos de aluminio.

Los SUELOS RESIDUALES que s¢ encuentran sobre rocas igneas y metamdrficas son de
un espesor reducido por lo que carecen de importancia para la construccién y solo si los
encontramos nivelados servirdn, p:€. para aeropuertos.

En rocas sedimentarias estos suelos se desarrollan con facilidad, de modo especial en
Calizas, donde éstos suelen ser muy plasticos. En Areniscas, el cementante puede influir en
las propiedades de los suelos residuales que originan, En general la plasticidad de los
suclos derivados de una arenisca es baja

El “Adobe” es un tipo especial de suelo residual, originado en rocas sedimentarias
(depésitos arcillosos y aluviones recientes). Es untérmino mexicano, para describir material
de grano fino, muy plastico, de color negro o gris pardo, al secarse sc fisura. S¢ 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 simple 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 impermeables, ya que carecen de arcilla.
Ejemplos de suelos transportados 1o son: '

- Suclos Eolicos (locss, dunas, cte.)

- Suelos Volcanicos (nubes ardientes, vulcano-lacustres, eolo-volcanicos}
- Suelos Glaciares (till, aluvio-glaciares, lacustre-glaciares, eolo-glaciares)
- Suelos Aluviales (fluviales, lacustres, marinos, aluviclacustres)

- Suelos de Gravedad (eluviales, coluviales)

- Suelos Deltaicos

TII. CLASIFICACION GEOTECNICA (MECANICA DE SUELOS)

Los suelos pueden ser divididos, segun ¢l tamafio de sus constituyentes en:
1. SUELOS GRUESOS

2. SUELOS FINOS

SUELOS GRUESOS

El comportamiento mecanico ¢ hidriulico de un suclo grueso esta dado por la Compacidad
y Orientacion de sus particulas. Su estudio o clasificacion s¢ efectua mediante un método
denominado GRANULOMETRIA

Los suelos gruesos bien graduados, o sea, con amplia gama de tamafios, tienen un
comportamiento ingenieril més favorable, definido por la compacidad y la orientacion de
las particulas.

Sistemas de Clasificacion de Suelos Basadas en Criterios de Granulometria

Los limites de tamaiio de las particulas que constituyen un suelo, ofrecen un criterio para
una clasificacidn descriptiva del mismo.

Existen varias (3 por lo menos) clasificaciones de cste ipo, una de las mas ullhmdas cs la
de “Kopcky propucsta en Alemania cn 1936
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MATERIAL CARACTERISTICAS [ TAMANO mm
PIEDRA mayor 70 mm
Gruesa 300 -70.0
GRAVA Media 5.0 -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 (.0006 -0.002
‘ Fina 0.0002 -0.0006
ULTRA ARCILLA Coloides 0.00002 -0.0002

Existe también la Clasificaion del Instituto Tecnoldgico de Massachusetts - MIT - del
investigador G. Gilboy

[ MATERIAL CARACTERISTICA TAMANO mm
__ 20
GRUESA
, 0.6
ARENA MEDIA
0.2
FINA
0.06
GRUESA
0.02
LIMO MEDIA
0.006
FINA
0.002
GRUESA
0.0006
ARCILLA MEDLA
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 historia

L

US Sandard Phi(é)
Jieve mesh Milhimesrrs o unirs Meniworh sizeciasy
Use wirp 4096 =12
©aquares 1024 =10 boulder Torio QUE s
2 136 256 -8
E 64 64 -6 c—eobhle o F a0
o - .
s " p Ty TTURRbles Oy
6 136 - LS ‘
7 . 2.82 - 1.5 pranule
B R - L2 .
10 1.00 2= LD
12 168 - 075
4 14l - 0.5 very coarse tand
16 .19 -~ 0,25
18 1.00 ] 0.0
20 0.84 0.2%
25 0.7] 0.3 coarx sand
30 . 0.59 . 0.75
3% 0.50 172 1.0
[a] {y; 0.42 1.23
5‘ 43 Q.35 15 medium sand
n 30 0.30 1.75
60 . 025 /4 10
0 0.210 2.25
80 0117 b5 fint sand
100 0.149 .78
120 0.125 1/B 30
140 0.103 3.25
170 0.088 3.5 very fine sand
200 "0.074 175
QJO’ 0.?(»25 116 4.0
270 0.05) 4.25
323 0,044 4.5 coarse zill
L 0.037 4.75
L 003t 1/32 5.0
00156 1/64 6.0 . medium silt
Use 00078 11128 0 _____finesih o
, Dipetic 0.003% 17256 8.0 very finesilt
or . 0.0020 9.0
- hydro- 0.00098 10.0 clay
3 meler 0.00049 11.0
W 0.00024 12.0
0.000]2 13.0
0 00006 14,0

Entonces los sistemas clasificatorios consisten en 2 tipos de andlisis mecanicos que son:

' 1. CRIBADO
ANALISIS MECANICOS

2. ANALISIS POR SUSPENSION

Cuyos resultados son vaciados en sistemas griaficos que se denominan CURVAS

GRANULOMETRICAS
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DATOS GEOLOGICOS REQUERIDOS

DATOS. TIPO DE OBRA
PRESA OBRA | EXCAY. ACIELO VIAS LINEADE | CANAL { PUENTE | PUERTO -A—JEROPUERTO CIMENTACION
GEOLO GICO S J SUBT ABIERTO TERREST | TRANSMI
CORTINA VASO

1. LITOLOGIA

1.1. SUELOS
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 EC EC
POROSIDAD E E E E E E E EC EC E C
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 REC {RE |RE RE E E EC E 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
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£L SUELO COMO MATERIAL DE CONSTRUCCION

Bancos de Materiales
) ?

N . A
Definicién. Es un lugar constituido por roca o material granular (grava, arena, arcilla, etc.) susceytible de ser
utilizada en la construccion :

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 la terminologia ingenienil como CANTERAS

Los bancos de materiales para elementos granulares (sueltos) son localizados principalmente en el sitio donde
han sido depositados después de scr transportados por un agente de erosion (suclos transportados)

En la actualidad es posible cbienerlos mecanicamente pero la explotacién de bancos es mas econdmica.
Los productos de un banco de materiales con estas caracteristicas son:

Arcna y Grava

La arena y la grava ee emplean en ingenieria para hacer CONCRETO y para su emplazamiento en las partes del
terreno 0 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 ,

» Depositos de Terrazas Arcna y grava bicn estratificados, clasificados y redondeados. PRECAUCION
muy meteorizados o con dxido de hierro o silice son daiiinos para el
concreto .

¢ Planicies Aluviales Grano fino, arenas y gravas

s Morrenas Harina de roca, gravas gruesas o bloques

e Dunas de Arcna Uniformes

* Depositos Residuales Arcna, distribucion limitada y meteorizadas

s Depositos Deltaicos Arena, limo vy arcilla en exceso

» Depositos Lacustres Arcilla y limo unicamente

Arcilla

Utilizada en la construccidn de cortinas de presas o en carrcteras debe cumplir con tres condiciones;
< Resistencia y Cohesidn
« Permeabilidad apropiada para su funcionamiento adecuado
> No debe retraerse ni expanderse excesivamente
< No deformarse por efecto de carga

< Conservar resistencia ¢ incompresibilidad



l.a arcilla no debe contener halloysita ya que eata posec baja resistencia al saturarse, cuando se clasifica como
tillita resulta util para construccién. Por otra parte, si s¢ localizan pizarras arciliosas, el uso de éstas ¢n una
cortina de una presa resulta de utilidad cuando se alterna con capas de arenisca

La arcilla es usada como ya sc menciond ¢n cortinas de presas de tierra, en terraplencs, carreteras, adobes,
tejas, ladrilios y ceramica (azulejos) y fachaietas. La combinacion de ia piasticidad, ai endurecimiento a ia
accion del calor y una contraccion uniforme determina la utilidad de una arcilla para eleborar ladrillos.

Los ladrillos prensados de alta calidad se fabrican de arcillas o pizarras arcillosas puras o con arcillas
refractarias de clase inferior

Los ladrillos para pavimentacion se fabrican con arcillas que vitnfican a temperaturas moderadas

Existe la creencia que el color de los ladrillos indican su calidad, pero no hay relacién entre color y calidad. La
arcilla pura es blanca y el color rojizo se debe a éxidos y substancias carbonosas, Al cocerse las arcitlas
blancas se conservan igual y los coloreados proceden de arcillas color rojo o abigarrado del oxido de hierro y el
ladrillo adquiere una coloracién 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 proteccién en taludes de cortinas de tierra en las presas

En regiones aridas se usa ADOBE mezclindolo con forraje v estiercol para alcanzar buena plasticidad y secado
al sol. En regiones costeras, la arcilla sc usa en muros para cubrir entramado de carrizo o varas. En regiones
semi-aridas se usa cn entramado de muros y techos

Otras aplicaciones de la arcillz son: los LADRILLOS huecos y la terracota que hoy se emplean en el
entramado de cdificios de acero o de concreto armado; para la fabricacion de TUBERIAS, Ja arcilla debe
contener una alta proporcion de fundentes para que vitrifiquen; fabricacion de LOZA y AZULEJQOS sé emplean

arciilas refractarias a veces con adicion de arena



TEMA |

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 ubicacion de un suelo en un determinado grupo se hace, como e€s conocido, mediante ia
combinacion de los resultados de analisis de laboratorio. Sin embargo, en ocasiones, en campo
un ingenierc con cierto conocimiento de los suelos puede efectuar pruebas sencillas que o llevan
~ poder identificar a un suelo de manera aproximada cuando no tenga el equipo de laboratorio

~ara una identificacidén mas precisa. A continuacion se mencionan algunas de ellas.

Tamano y granulometria de las particulas

Sin pretender dar una explicacién muy detallada sobre este aspecto, se puede observar la tabla
gue 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 tamanfo. la tabla referida se le llamd * Identificacion por el tamafio 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 N° 40 { 0.42 mm ) se prepara una porcion de suelo humedo

suficiente para que quepa en la palma de la mano. Deberd quedar una masa suave pero no



pegajosa. Una vez que esta pasta este en la mano se agita golpeando secamente una mano
contra:la otra varias veces. Si en la superficie del suelo aparece agua mientras se agita, esta
superficie cambia a veces de color, y a veces adquiriendo una apariencia de 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 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 arciila, esta le proporciona algo de plasticidad al suelo y la
reaccién del agua al movimiento es menos rapida. Una reaccion muy lenta o francamente

inexistente corresponde a arcilias de alta plasticidad.

Resistencia al fracturamiento en estado seco

Quitando las particulas de tamafo mayor a la malla N°® 40 se moldea ur.a pastilla de suelo hasta
alcanzar una consistencia de masilla, anadiendo 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 cantided 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 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 ¢ secando por evaporacion hasta adquirir una consistencia de plastilina suave. En
este estado se rola en la palma de la mano hasta alcanzar un rollito de unos 3 mm de 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
reponderancia de la fraccion arcillosa del suelo. La debiiidad del rollo en €l limite plastico indica

la presencia de arcilla inorganica de baja plasticidad.



DIFERENCIAS ENTRE GRAVAS Y ARENAS :

Gravas {> 2 mm)

Arenas tentre 0,06 ¥ 2 mm)}

Los granos no st 3apclmazan aungque
cs1én humedos, debido a )3 peque.
nez de Jas tensiones capil;r‘cs.

Cuando ¢} gradienie hidriulico es
-mayor que 1, se produce en cllas
flujo turbulento.

Es dificil perforar un tonel en gra-
vas con agua mediante aire com.
primido, porque la pérdida- de aire
es muy ala.

Los granos se ape¢lmazan si estdn
humedos, debido a la imporiancia
de Jas tensiones capilares,

No se suele ﬁroducir en ellas fNlujo
turbulento aunque el pradiente hi-
driulico sea mayor que.l.

E]l aire comprimido es adecuado
para perforar en cllas.

DIFERENCIAS ENTRE ARENAS Y LIMOS

Arenas (entre 006 ¥y 2 mm)

Limos (entre 00C2 ¥ 0.06 mm)

Particulas visibles.
En general, no plisiicas.

Los 1errenos secos tienen una ligera
cohesion, pero se reducen a polvo
{icilmente cnire los dedos.

Ficilmente erosionadas por el vicn.
lo.

Ficilmente drenadas medianle bom.
beo.

Los asientos de las construcciones
realizadas sobre ellas suelen estar
lerminados al acabar la consiruce
cién.

Particulas invisibles,
-En general, algo plasticos.

Los terrones secos ticnen una cohe-
sidn apreciable, pero se pueden re-
ducir a polvo con los dedos.

Dificilmente
viento. ’

ergsionados por el

Casi imposible de drenar medianic

" bombeo.

Los asientos suclen continuar des-
pucs de ‘acabada la conslruccién,

DIFERENCAS ENTRE LIMOS Y ARCILLAS

Limos (entre 0,002 ¥y 006 mm)

Arcilins (« 0,002 mm)

No suclen tener propiedades coloi
dales.

A partir de 0,002 mm, y a medida
que aumenia el 1amado de las par-
ticulas, s¢ va hacicndo cada vez
mayor la proporcién de mincrales
no arcillosos.

Tacto dspero.

Se secan con rclativa rapidez ¥ no
sc pegan a Jos dedos.

Los terroncs secos tienen una cohe-
sién apreciable, pero se pueden re-
ducir a polvo con los dedos.

Suelen tener propiedades colojda.
Jes. ” g

Consislen en su Mayor parie en mi-
nerales .arcillogos.

Taclo suave.

Se secan lenfamenie y 3¢ pcgan A
los dedos.

Los terrones secos se¢ pucden partir,
perc no reducir a polvo ton los
dedos. .

" £



IDENTIFICACION POR EL TAMARO DE -GRANOS

" Nombre ) Limites de tameno

Ejemplo vulgar

Boleo 305 mm o mayores °
(12 pulgadas)

Canto redadae 76 mm a 305 mm
{3 a 12 pulgadas)

Crava gruesa 19 mm a 76 mm
(33 3 pulgadas)

Grava [ina 476 mm a 19 mm
(malla 4 a ¥ pulgada)

Arcna gruesa 2mm a 4.76 mm
{malia 10 a malla 4)

Arcna mediana 042 mnm a 2 mm
(malla 40 a malla 10)

Arcna [ina 0.074 mm a 0.42 min
{malla 200 2 malla 410)

Finos menores e 0.07¢4 mm
(malla 200)

Mayor que uma
pelota de balon.
cesto,

Naranja-Sandla
l:.Jv:l-nar;mj'a
Chicharo-uva
Salvdc cocina

Azucar

Azicar en polvo |

* Las paruculas menores que la argna [ina no s¢ pueden dulln‘ulr a smple

vista 3 una distancia Jde 20 om,



PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS

De acucrdo ccon el origen de sus clementos (aspecto que ya se ha
desglosado en la definicion) los suclos se dividen en dos-amplios gru-
pos: suelos cuyo origen se debe a la descomposicidn fisica y/o quimi-
ca de las rocas o sean los suelos inorgdnicos, y suelos cuyo origen es
principalmente orginico.

Si en los suclos inorginicos el producto del mtcmpcmmo de las
rocas permanece en el silio donde se formé, dd origen a un suelo
residual, en caso contrario forman un suelo transporiado, cualquiera
que haya sido el agente transportador, (por gravedad: talus; por el
agua: aluviales o lacustres; por el viento: célicos: por los glaciares:
depositos glaciales). -

En cuanto a los suelos orgdnicos, ellos se forman casi siempre in
situ. Muchas veces la cantidad de materia orginica, ya sea en forma de
humus o de materia no descompuestiai- o en su estado de descomposi-
cién es tan alta, con relacién a la cantidad de suelo inorgdnico, que
las propiedades que pudieran derivar de la porcién mineral quedan eli-
minadas, Esto es muy comin ¢n las zonas pantanosas en las cuales los
restos de la vegetacién acudtica llegan a formar verdaderos depdsitos de
gran espesor, conocidos con el nombre genérico de furbes. Se caracteri-
zan por su color negro © 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 continuacién se describen los suelos mis comunes con los nom-
bres generalmente utilizados por ¢l ingeniero civil para su identificacion. -

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 malerial suclto sucle encontrirsele en
los lechos, en las mirgenes y en los conos de deyeccidén de los rios,
también en muchas depresiones de terrenos rellenadas por ¢l acamreo 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 se encucniran con una mayor o menor proporcidn de cantos roda-
dos, arenas, limos 'y arcillas.

La forma de las particulas de las gravas y su relativa frescura mine-
raldgica, dependen de la historia de la formacién de cllas, encontrin.



dose variaciones desde elementos rodados a los poliédricos.

'ARENAS.— Lz arena e3 ¢! nombre que sc e di a los materiales de
grano fino procedentes de la denudacion de las rocas o de su tritura-
cion artificial y cuyas particulas varian entre 2 mm, y 0.05 mm. de
didmetro.

El origen, y también Ja existencia de las arenas, es aniloga a la de
las gravas; las dos suclen encontrarse juntas en ¢l mismo depdsito. La
arena de rio contiene muy a3 menudo proporciones relativamente gran-
de de prava y arcilla. Las arenas son materiales que, estando limpias,
no se contracn al secarse, no son plisticas, son mucho menocs 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 ¢l producido en cante-
ras o limo orgdnico como el que sugle encontrarse en los rios, siendo
este ullimo, casi sicmpre, de caracteristicas pldsticas. El ‘didmetro de las
particulas de los limos esti 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 orgamcos ¢s muy baja y su
compresibilidad muy alta.

ARCILLAS.— Sc le di ¢! nombre de arcilla a las particulas sélidas con
didmetro menor de Q.005 mm.” y cuya masa tiene la propiedad de
volverse plistica al ser mezclada con agua. Quimicamente es un silicato
de aldmina hidratado, aunque en no pocas ocasiones contienen también
slicatos de hierto o de magnesio hidratadoes. La estructura de estos
mincrales c3, gencralmento, cristalina y complicadz, con sus 4itomos
dispuestos en forma laminar,

De hecho se puede decir que hay dos tipos clislcos de tales limi-
nas, uno de ellos. . del tipo silicico y ¢l otro del tipo aluminico.

Una liminx del tipo silicico se cncuenlra formada por un itomo de
silicio rodeado de cuatro dtomos de oxigeno, arregldndose ¢l conjunto
en forma de tetracdro. Estos tetracdros sc agrupan entre si formande
una unidad hexagonal la cual se repite indefinidamente constituyendo
uns reticuls laminar. La unidn entre cada dos tetraedros se lleva a
cabo mcdnmn un misme dtomo de oxigeno.



Ahora bicn, de acuerdo con su arreglo reticular los minerales de
arcilla se pueden clasificar en tres grupos bdsicos que son:
a) El caglinitico (del nombre chino Kau-ling) que procede de la

carbonatacién de la ortoclasa. Las arcillag caoliniticas estin formadas’

|:;or una limina silicicz y una lémina aluminica superpuestas indefini-
damente y con ung union tal entre sus reticulas que no permiten la
penetracion de moléculas de agua entre ellas, pues producen una gapa

electrénicamente neutral, lo que induce desde luege a que estas arcillas

sean bastante estables en presencia del agua.
b) El monimorionitico  (que deben su nombre”a Montmorrillén,
Francia), al cual pertenccen las bentonitas, se forman por !a superpo-

sicion indefinida dt¢ una liminz aluminica entre dos liminas silicicas, .

pero con una unidn débil entre sus reticulas lo que hace que el agua
pucda penetrar en su estructura_con facilidad. Estas arcillas en contacto
con agua sufren fuerte expansidn provocando inestabilidad en ellas, -

¢} El Mitico (que deben 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 s montmorilomiticas, pero con la tendencia a -

formar gumos, por la presencia de iones de potasio, lo que reduce el
drez expuesta al agua y por lo mismo no son tan expansivas como las
arcillas montmoriloniticas. '

En general las arcillas, ya sean caoliniticas,  montmoriloniticas o
_ iliticas, son plisticas se contracn al secarse, presentan marcada cohesidn
© seginsu humedad, son compresibles y al aplicirseles una carga en su
superficie se comprimen lentamente. Qtra caracteristica interesante.
de ¢! punto de vistz de la construcciém, cs que la resistencia pe. .
por ¢l remoldeo se recupera parcialmenté con ¢l tiempo. Este fendme-
no se conoce con el.nombre de tixotropia y es de naturaleza fisi-
co-quimica.

. Ademis de los clisicos suelos indicados con anterioridad, se encuen.
tran en la naturaleza ciertos suelos especiales que a2 continuacidn se
indican.

CALICHE.- El témmino caliche se¢ aplica a cicrtos cstratos.de suelo
Cuyos granos s¢ cncuentran cementados por carbonatos calcdreos, Parece
ser que para la formacidbn de los caliches es necesario un clima sg»
mi-irido; La marga ¢s una arcilla con carbonate de calclo, mds homos

génea que el caliche y generalmente muy compacta y de color verdoso:

LOESS.- Los loess son sedimentos cdlicos uniformes y cohesivos, Esa
cohesién que poscen e3 debida a un cementante del tipo caledreo y
su color esgeneralmente castafio claro. El didmetro de las particulas de
los loess esti comprendido entre 0.0l y 0.05 mm. Los loess se distin

20 .



guen porque presentan agujeros verticales que han sido dejados por
raices extinguidas, Los loess modificedos son aquellos loess que han
perdido sus caracteristicas debido a procesos geolégicos secundarios, ta-
les como inmersién temporaria, eroszion y formacion de nuevo depésito.
Debido al contenido calcireo los cortes hechos en locss s¢ manticnen
generalmente, casi verticales.

DIATOMITA.- Las diatomitas o tierras diztomdceas son depésitos de
polvo silicico, de color blanco generalmente, compuesto total o par-
cialmente por residuos de diatomeas. Las diatomeas son algas unicelula-
res microscopicas de origen marine o de agua dulce presentando las
paredes de sus células caracteristicas silicicas.

GUMBO.- Es un suelo arcilloso fino, generalmente libre de arena y que
parcce cera 2 Ja vista y-al tacto, es pegajoso, muy plistico 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 ccmentante que puede ser la misma frcilla o el carbonato de
caleio. Segin sea ef componeate predominante, el tepetate se sucle
Hamar arcilloso, “limoso, arenoso, arcillo-limoso si es que predomina la
arcilla, areno-limoso si predomina-la arena, I:mo-arenaw si predomina el
limo, y asi sucesivamente.

La mayoria de las veces el tepetate debe su origen a la descompo-
sicion y alteracion, por inlemperismo, de cenizas volcinicas basdlticas
Pueden encontrarse dentro del tepetate capas o lentes de arena y ceni-
zas basilticas que no tuvicron tiempo de intemperizarse cuando fueron
cubiertas por una capa que si s¢ alter6. También suelen cncontrarse
lentes de picdra pomez dentro del tepetate.

En la pdgina siguicnte se muestran los simbolos recomendables para -
distinguir los suelos en un perfil determinado,

i1
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GROUP SYMBOL GROUP NAME

<5% hines ~— : : Cuz4and 1<Cel3 —=GW - <15% sand ————» Well-graded gravel
\’-215% sand ——— Well-graded gravel with sand
Cu<4 andfor 13Ce> ~GP < 15% sand ———» Poorly graded gravel
>15% sand — Poorly g:aded gravel with sand

fines=ML or MH GW-G M~<—:<15% sand —— Well-graded gravel with silt
Cu>4 and 1‘1Cc<3<: 215% sand ————# Well.graded gravel with silt and sand
2 == fines=CL, CH, GW'GC? <15% sandg —————=\Well-graded gravel with clay lor silty clay)
GRAVEL for CL-ML) 215% sand ——— = Well graded gravel with clay and sand
% gravel > 5 12% tines for silty clay and sand)
% wnd : : '
finessML ot MH———— =GP 'G M—<: <15% sand ——— Poorly graded gravel with sih
Cu<d4 andfor 12:(c>3 < 215% 1and — = Pootly graded gravel with 1ilt and sand
fines=CL, cH,——e e (3P -G CT<15% sand ——— = Poorly graded gravel with clay {or silty clay)
for CL-ML} -2 15% uand — Poorly graded gravel with clay and sand
{or silty clay and sand}
fines=ML or MH-—-—'—-——"FG M-—? <IS% and ——— - Silly gr;vgl
//' 2.15% 1and ——— - Slty gravel with sand
DA% hiney —es—— »finey=CL or CH ——nGC \\:'C‘ISV? sand ———p= Clayey gravel
\ 215% sand ——— Clayey gravel with yand
. .,’ tmer<CLML——— = GC-GM <15% 1and — = Silty, clayey gravel
: 215% sand ———— Silty, clayey gravel with sand
<5% fines Cuz6 and 14Cc<3 ! - SW - <15% gravel — - Well-graded sand
1 : . \ 2> 15% gravel—— Well-graded sand with gravel
Cu<b andfor 1>Cc>1 ~SP = < 15% gravel ——»- Poorly graded sand
\—-—-—'—'_‘““- 215% gravel —— Poorly graded sand with gravel
/ fines=ML or MH SW -SM.<: <15% gravel ——— Weil-graced sand with silt
Cu>6 and 1<c¢-:3< 215% gravel — Well-graded sand with 5ilt and gravel
- - fines=CL, CH, SW-S CT:<1S% gravel mew—es= YWell-gracded sand with clay [of silty clay)
Sanp {or CL-ML) 215% gravel — Well-graded sand with clay and grave!
Xhngs §-12% fines tor silty clay and gravel)
% pravel

fines»ML o1t MH————» SP 'SM<:<1SK pravel ———= Poorly graded tand with silt
Cu<6 and/or 1>Cc>3< 2159% pravel ———p= Poorly graded sand with uilt and grave!
fines=CL, CH, — ———p SP'SC—<<15% gravel ——— = Poorly graded 1and with clay {or siity clay}

t for CL-ML} 215% gravel ——= Poorly graded 1and with clay and gravel
{or silty clay and gravel)

finesy=ML or MH ’;SM ~<15% quvcl—-—-——’-Si"Y sand
/’/ \‘——.—'—'_‘ﬁ- 215% gravel ——, Silty 3and with gravel
>12% tines » fines=CL ot CH ~SC = <15% gravel——= Clayey sand
\ \" >15% gravel——— Clayey 1and with gravet
fines=CL-ML

SC-SM -<:<15% gravel——— Silty, clayey sand
FIG. 2 Fiow Chart for Classitying Coarse-Grained Soils (More Than 50 % Retained on No. 200 Sieve)

215% grovel e Silty, clayey 1and with gravel
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GROUP
SYMBOL GROUP NAME

<30% plus No. 200<: <15% plus No, 200 » Lean clay
15-29% plus No. ZOOY: % sand >% grave! —» Lean clay with sand
% sand <% gravel—» Lean clay with gravel

PI>7 and plots—=C L -

on ot above % sand >% gravel -<:> <15% gravel ———» Sandy lean clay
AT —Ling " >30% plus No. 200<: B2 15% gravel———= Sandy lean clay with gravel
d - % sand <% gravel - <15% sand ————» Gravelly lean clay
! / >15% sand ——————# Gravelly lean clay wilh sand
,// (*:]0% plus No 200 ~<:-’.15% plus No. 200 » Silty clay
/ o 15 29% plur No. 200 ~—-% % 1and % gravel -» Silty clay with tand
2RI and ~CL-ML TA X sand <% gravel > Silty clay with gravet
Inorganic !—-w-r plotyon or above b % 1and 2% qnnl-qz:l- <15% gravel —» Sandy ulty clay
4 AT ~tine -"‘_230% plus No.200< A2 15% gravel ——— Sandy silty clay with gravel
. % 1and <% qravel-c__—-_-_-:_-h—ClS% sand —————#=Gravelly nlty clay
| =>19% sand + Gravelly silty clay with jand
\ <30% plus No. 200 <= < 15% plus No. 200 - Silt
LL<50 1 15:29% plus No. 200 % sand % gravel > Silt with yand
P1<4 or plots ——=M L % sand <% gravel—# Silt with gravel
below A" -line » % 1and 2% gravel ~o———+ <15% gravel ————+ Sandy silt
w>30% plus No, 200 T 215% gravel =——=»Sandy nit with gravel

% sand <% gravel -q:-;—l-<'|5% sand ————»= Gravelly ift
b > 15% sand ——— Gravelly silt with sand

1 t L—ovendried
Organic | ——n— <075 —= QL See figure 1b

LL~not dried
/ <30% plus No.200-<:'{15% plus No. 200 —» Fat clay b
15-29% plus No. 200~ % und =% gravel—s=Fat clay with sand
Pl plots on or ——»=C H A% 3and <% gravel —»= Fat clay with gravel
above "A"~line % sand 2% gravel ~————>» <15% gravei——»Sandy tat clay
/ >30% plus No, 200< T >15% gravel———~Sandy {at clay ~ith gravel

% sand <% gravel --—_.:_—-\—*(.15% sand ————» Gravelly fat clay
T >15% sand ——Gravelly fat clay with sand

1norganic
v <30% plus No. 200 <>—<15?’. pluy No, 200 — Elastic silt
% 15.29% plus No. 200 ~—— % sand >% gravel —+Elastic 5ilt with sand
Pl plots below———~MH & % sand < % gravel = Elastic silt with grave!
LL>50 AT <line , % sand % gravel " £15% gravel——* Sandy elastic st
*30% plus No. 200 * >15% gravel ———» Sandy elastic silt with graval

% sand < 1% gravel~<-: 15% sand ———" Gravelly elastic uit
2 15% sand ——— Gravelly elastic silt with uncl

LL—ovendried
Organic | —————— < 0.75]—>=0H ———» Seetigure 1
L1 -not dried

FIG. 1a Flow Chart for Classifying Fine-Grained Soil (50 % or More Passes No. 200 Sieve)



GROUP SYMBOL
GROUP SYMBOL

/<30°G plus No. 200

P1>4 and plots on
or above A"~ ling “—~———% >30% plus No. 200

OL - a7
(\301. p{US No. 20&'?

P1<4 or plots
below "A"'-line

,<30% plus No. 200 ~————» <15% plus No. 200
T = 15.29% plus No. ZOOQ: % sand =% gravel———— QO:ganic ¢lay with sand

Plots on or .
above "A"- line >30% plus No. 200 <
% sand <% gravel — <15% sand
f.

» % sand 2>% gravel = <15% gravel
>30% plus No. 200< :'--215% gravel

GROUP NAME

» <{15% plus No. 200 # Organic clay
15-29% plus No. 200?: % sand >% gravel ——# Organic clay with sand

% sand <% gravel » Crganic clay with gravel
% sand >% gtavel<<15% gravel = Sandy organic clay
>15% gravel = Sandy organic clay with gravel
*- % sand <% gravel > <15% sand ———————— Gravelly organic clay
T >15% sand » Gravelly organic clay with sand

» <15% plus No. 200 -~ Qrganic silt
&~ 15 29% plus No. 200 —=2=———® % sand 2% grave|~——— Organic silt with sand
ST sand <% gravel——> Organic silt with gravel
- Sandy organic silt
» Sandy organic silt with gravel
+ Gravelly organic silt
» Gravelly arganic silt with sand

™% sand <% gravel"t:‘:lﬁ% sand
>15% sand

¥ Organic clay

% sand <% gravel—— Qrganic clay with gravsl
% sand >% gravel <15% gravel ————— Sandy orgapic clay

215% gravel ————— Sandy organic clay with gravel
» Gravelly organic clay
215% sand ——————" Gravelly organic clay with sand

» Organic silt-

OH <30% plus No_'zoo<: <15% plus No. 200
15-29% plus No. 200 ?Z% sand 2% gravel~— QOrganic silt with sand

Plots below % sand 2% gravel
"A"~ line * >30% plus No. 200 <:

% sand <% gravel -» Organic silt with gravel
™ {15% gravel ——————» Sandy organic silt
215% gravel ———® Sandy organic silt with gravel

% sand <% gravel ?: <15% sand ————» Gravelly organic silh
215% sand ~——————» Gravelly organic sift with sand

FIG. 1b Flow Chan for Classifying Organic Fine-Grained Soil (50 % or More Passes No. 200 Sieve)
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Soil Classification Chart

TABLE 1

Soil Classilication

Criteria for Assigning Group Symbols and Group Names Using Laboratory Tests* Group
: Group Name @
Symbol
exrse-Grained Soils Gravels Clean Gravels Cuzdandl =Ccs 3t Gw Well-graded gravel”
W2 than 50 % retained on No. More than 50 % of coarse Less than 5 % fines® = ) =
0 sieve fraction retained on No. 4 Cu<dandfor1>Cc>3 GP Poorly graded gravel
sieve Gravels with Fines More  Fines classily as ML or MH GM Silty gravel~-9-7-
han 1 fMines®
than 12 % fines Fines classify as CL or CH GC Clayey gravel~G¥
' Sands Clean Sands Cuz6and1=Ccxif Sw Well-graded sand
50 % or more of coarse Less than 5 % fines © z ]
fraction passes No. 4 sieve Cu<bandfort>Cc>3 SP Poorly graded sand
Sands with Fines Fines classify as ML or MH SM Silty sang &+
[=]
; Mare than 12 % fines Fines classify as CL or CH sC Clayey sand %/
‘ Fre-Crained Soils Silts and Clays inorganic Pl > 7 and plots on or above “A” fine’  CL Lean clay ™t
:’;:;vr:ore passes the No. Liquid limit less than 50 P < 4 or piots below "A” line’ ML Syt
organic Liquid fimit — oven dried Organic clay®4M~
. — < 0.75 oL :
Liguid imit — not dried Organic silt-+*-0
Silts and Clays inorganic PI plots on or above “A” line CH Fat clay*t*
Liquid limit 50 or more ' P! plots below "A° line MH Elastic siltX+M
organic Liquid limit — oven dried _ 0.75 OH Organic clay™t-**
Liquid limit — not dried ' Organic sit®t*.2
PT Peat

Hetly crganic soils

Primarily organic matter, dark in color, and grganic odor

* Based on the material passing the 3-in. (75-mmy}
seve.
*|f field sample contained cobbles or boulders, or
0, add “with cobbles or boulders, or both™ to
fop name.

CGravels with 5§ to 12% fines require dual

symbols:

QYY-GM well-graded gravel with silt

GW-GC_weHigraded gravel with clay

GP-GM poarly graded gravel with silt
_GP-G(; poorly graded gravel with clay
°Sands with 5 to 12% fines raquire dual

symbols:

SYY-SM well-graded sand with silt

SW-SC well-graded sand with clay

$P-SM poorly graded sand with sill

$P-5C poorly graded sand with clay

O,
€ Cu = Dgy/D Cc= Ogal”
so/Ove Dig X Deg
£ It soil contains = 15 % sand, add “with sand” to
group name. )

G |t fines classity as CL-ML, use dual symbol GC-
GM, or SC-SM.

Ml soil 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 plots below *A” line.

£ PI plots on or above "A” line.

2 Pl plots below "A” fine.

Y Il fines are organic, add “with organic fines™ to -
group name.

YIf soil contains = 15 % gravel, add “with gravel®
lo group name.

/1t Atterberg fimits plot in hatched area, soil is a
CL-ML, silty clay.

¥ it soil contains 15 to 29 % plus No. 200, add

‘with_sand™ or “wilh gravel,” whichever is pre-
dominant,

it soil contains = 30% plus No. 200. pre-
doriinantly sand. add “sandy” to group name.

7/f
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Fig. 1. Relationship between shear strength and liquidity index of remoulded clays (after
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Table 1. Characteristics of the methods proposcd [or the determination of the liquid limit [all
" cones. :

Depth of penctration

Apex angle  Mass of the cone at liquid limit
- (%) (8) (mm)

USSR conc”

(Vusiicy 1949) 30 76 10.0
Indian cone

{Sowers ct al. 1959) 3l 148 25.4
Georpia Institute of Technolopy cong”

(Sowers ¢l al. 1959) a0 ) 75 10.0
Swedish cone '

(Karlsson 1961, 1977) and : '

CAN/BNQ 2501-090-M-86 60 60 10.0
French cone

{(Lcllaive 1971) 30 80 17.0
British conc

(Sherwood and Ryley 1970;

BSI 1975) 30 80 20.0

———

"According to Sowers et al. (1959), in the methods suggestad for the use of Tormer USSR, and Geergia
Institute of Techinology cones, the cone 1~ allowed to penetriic the soil slowly until s full weight acts.
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Fig. 1. Relationship between the depths of penetration of
the G0O° - 60 g and 30° - 8O g fail concs.
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Determining Shrinkage Limit
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PERMEABILIDAD

Ley de Darcy
v=-—ki

q = —kiA

V: velocidad aparente de flujo [LT']

q : gasto [L'T'];

i . gradiente hidraulico;

A : Seccién total [L7];

k : conductividad hidraulica o coeficiente de permeabilidad [LT™'].

Unidades de k: m/s , cm/s o darcys (I em/s = 1.04x10° darcys).

Tensor de permeabilidad

Suelo anisotropo con ortotropia de eje vertical:

_ [k, 0 0]
¥ :_k; k=10 k,l 0
0 0 k|




Permeabilidad intrinseca:

y
g =-K—i4
Y7,

¥, 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



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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Permeametro de Guelph

Bouchon de remplissage
{Captcur de pression en option)

" Tube de prise d'air

(Ic perméameétre de Guelph fait appel au principe de
Mariolic pour le mainticn de la charge constantc)

h2

Corps du
perméametre de
Guelph -

Niveau d'eau dans le tro
-
N

(4

r,l‘/lnchn de réglage de la hauteur de

charge

N (déicrmine la hauteur d'cau dans le puits)

H étant la charge hydraulique a appliqupr

h2=H

/Petit réservoir centralS=2.14 cm”"2)
/ Réservoir principal

{cn association avec lc petit
‘\

réscrvair $=35.39 cm”2)

Tubc gradué permettant les lectures de
variation d'absorbtion

Robinct de sélection de
réservoir

Trépied de soutien du

perméamétre
T.N.
A H
T~ Puits (généralement O 6 cm)

Crépine posee au fond de trou



INFILTROMETROS
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Permeametro de Boutwell

‘f}_»/ celda

D

I R
o=

x%g

Suelo fino compactado

—

berlonita

T .
114

,{
, : I

W

N

}
'

5D

IMINE
)

.
7
%,

wn

uelo fino compactado

(a) Etapa 1 : a) Etapa II

N

2 H]
1" Etapa : ]]lxtg—t]) H2

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 7, m
D = diametro de la perforacion, m

k] = conductividad hidraulica en la etapa I, m/s.
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PRUEBAS DE LABORATORIO

Permeametro de carga constante

Tanque de agua con carga constante

Rebosadero

Alimentacion

B v i )
Salida

—

T

RS 7o

Bureta

Muestra

&
[
NI
T |

— e



Permeametro de carga variable

dhy Iy 3
Seccidén a A T .
N
N
N
A
A h| hy
A
N
AN
)
A h{
AVt
Ay
NN
S
W ~
hWaY

7

Akh & CT
gdt = Td[ = —adh

Integrando entre /i; et /15, se obtiene :

] I,
k=232 g
Ay, —t;) " hy

S



Permeametros de pared rigida

Presi¢
SO Valvula de purga
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Permeametro de pared flexible
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Efecto de la altura del eépécimen sobre la permeabilidad

aparente
5x10°8 ; ! .
K(cm/s) -
sat
1x107
e R I e
T A
C 5 ¢ 10 - 15 20
# . Hauteur de I'éprouvette de sol (cm) -
lnterﬁreta’cién '
Condicion Relacién Permeabilidad aparente | Probabilidad
B
0 capa cerrada: k" kg k=k; = . (1-p)"
n 1.oon=i ilek= n
| capa cerrada: |k~ ky | kg {J N "‘l] p(1-p)"’
kU kd
icapas cerradas: | n i L k= " .
ko kg ¥ /(_‘_ N i"__‘__’_J Cpli-p)
ko kg
n capas cerradas: | n _ _n :
E Tk, k= ky (n)"
i / 2 i n—i I
oy Efk}=2.Cp (1-p)" = .
i
kg kg

el
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Influencia del gradiente hidraulico

t L)

5x1077

1x1077

3x10°8

Gradient hydraulique, i -

40 80 120 160 - 200 ., .

>—V/g



Influencia del contenido de:agua de compactacion

Perméabilité croissante

¥d max, t/m3

k,’cm/s

Densité séche croissante-

>

‘ .‘.

Efforts croissants

Efforts croissants

" Teneur en cau croissante

: e





