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RRC: Rigoberto Rivera Constantino.

MML: Manuel Mendoza Loépez.-

RPV: Ricardo Padilla Veldzquez.

"GLR: German Ldpez Rincon.
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: algunas de ellas.

TEMA —I

ING .OSCAR RAUL COUTTOLENC ECHEVERRIA.

IUI:.NHP ICACION Uh. bUl:',LUb I:.N (.AMPU
1992
La utilidad de la idenbificacién de los suelos es bé.sica en
la lngenieria, ya que de esa maner a se pueden conocer de manera
f-ualitat.iva la.s propiedades mecanicas e h;dréulicas de los mismos

segun eJ. grupo de suelo en que sa sit.uen.

s . ‘i

La ubl cacldén de un suel o en un det.erm!. nado gr' upo Se ha.ce N
como es ¢onoci de, medi ant.e l a combi nacidén de los resul t.a.dos de
analisis de laberatorio ‘\in emba.rgo. en ocasiones. en campo un

lngeniero con” cj.er-t.o conocimient.o de los_suelos pude ef‘ectuar
'\

1

pruebas sencilla que lo llevan a poder identificar a un suelo de

manera aprov.imada cuando no tenga el equipo de 1aborator1o para

una ident.ificacién mas precisq A continiacién se mencionan

Tamafio y granulometria de las particulas ..

Sin pretender dar una explicacién muy detallada sobre este

as;:':ect,o. se puede observar la tabla que para este fin se ha-'

ineluido dentro de es tas not.as. en donde se dan compara.ciones

quizds muy burdas.' pero que para fines practicos dan una buena

idea sobre la cla.s:.ficacién de los suelos de acuerdo a su t.amano.

V-

la tabla referida se le_llamc_s "Identtftcacion por el tamaiio de

los granos ''.

‘Dilatancia o reaceldn 2l sacudido..

. '

"Este ensayo ‘oS ut.il para la 1dentiticacién de suelo con

x

>

part.iculas I‘J.nas Después de qu.tt,ar las particulas mayores que la



mmaila No. 4U (U.42 mm) se prepara una porcion de .sueio' humedo
suticiente para que quepa-én La ﬁéima dé la mano. bebera 'quedér
una masa suave’pero no pegajosa. Una vez que esta pasta este en la
maho. se aglta golpeando secamente una mano contra la otra var;as
veces. S1 en la supert;cme_del‘ suelo aparece 'agua mientras se
aglta. esta supertlble cambla‘ é' véées dé icolor. Yy a ve¢es
adquiriendo una apar1enc1a de higado. Cuando la ﬁuestra se éprleta
'entre ios dedos, desaparece de la supertlcle el agua y al brzllo
el suelo se vuelve tleso y tJnalmente se agrieta vy desmorona.

Una readc10n de éste tipo (rapida); ocurre en arenas tlnas,
unltormea ¥ no piastlcas _as1 .como ‘en algunosl ‘limos Jnorganlcos.
Luando se t1ene algun contenldo de arc1LLa. esta le proporciona
algo de’ pJastlcadad al sueJo Yy ia reacc1on del agua al movimiento -
es - menos raplda. Una reacclon muy lenta o trancamente ;nex1sten;é
corresponde a arcillas de alta plasticidad.

Resistencia al tracturamiento en estado seco

Qu1tando las partlcuias de tamano mayor a 1a mallia No. 4U,
se moidea una pastllla de suelo hasta alcanzar una con31stenc1a de
masliia anadlendo agua 51 esto es necesarno. Se deja secar la'
pastliia al sol o 51mplemente al aire, y una vez seco Be prueba su
r951stencla al corte apretandola entre los dedos. La resistencia a
la ruptura es una medida de la cantidad.de la tra6C10n ~coloidal .

que contiene el suelo,

La resistencia al corte en estado seco de un suelo admenﬁa-
‘al aumenfar la pLast101dadxdel; mismo. Una alta resistencia es
' caracteristica de las arciilas del grupo CH y CL.”‘;os limos no
plaBtlcos 5010 poseenfuna pequena,resisten01é en',sgco, mleﬁtras

que las arenaq tinas Limosas se parten‘lnmedlatamente.'




Tenacidad

: Con las 1ndicaclones 1niclales de la prueba de dilatanc1a.'
Ee prepara una masilla de suelo agregando o secando | por
evaporacion hasta adqu1r1r una con51sten01a de plastilina éuaﬁe.
En este estado se rola en la palma de la mano - "hasta alcan;ar un’
‘rolilito de uno 3 mm de dlametro Se amasa y- se vueive a folar
varias veces. Durante este proceso el rolllto de suelo se llega a
poner tlebo por, la. perdlda de agua perdlendo piast1c1dad hasta
que t1na1mene se desmorona en el estado plastlco {'

La mayor o'menor;tenacidad_de’ia Qarrlfai,al ‘acercarse al
limite plastico es indicativo de la preponderan01é'dé la iréc01on
arciliosa del Suelo. La debilidad del rollo en el limite plastico
indica la presencxa de arc1Lla 1norgan1ca de baJa plasthldad



IDENTIFICACION, POR EL TAMARG, DE GRANGS

o Nombre . s Limites de tameiio ch-u_lplo w'.i!gar‘ ‘
Boleo - "' . 305 mm o mayores . Mayor.que una
(12 pulgadas) - s pelota de balon-
' ‘ ‘ cesto, ‘
" Canto rodado 76 mm x 805 mm - Niranja-Sandfa

(3 a 12 pulgadas)

'

Grava gruesa 19 mm a 76. mm - Uva-naranja
(%a 3 pulg.;u_l;ls)

Grava fina 476 mm 2’19 mm ' Chicharo-uva :
(malla 4 a. % pulgada) :

Arena gruesa . 2 mm a 4.76 mm © - Sal de cocina
: (malla 10 a malla 4)

Arena mediana 0.42 mm a 2 mm _ Azicar
- (malla 40 a malla Q)

Arcna fina. - 0.074 mm a 0.42mm - Aziicar en polvo

: {malla 200 a mally 40) ' '
Finos . menores de 0.074 mm .
_(malla 200)

. ® Las partfculas menores que la arcna fina no se pueden distinguir a simple
vista 2 una distancia de 20 cm. :



DIFERENCIAS ENTRE GRA\?AS Y ARENAS

Gravas (> 2 mm)

Los granos no s¢ apelmazan aunque

. estén himedos, .dcbido a Ja ‘peque-
fiez de Jas 1ensiones capilares.

‘Cuando e} gradiente hidréulico es |

mayor ‘que 1, se produce en ellas
flujo turbulenio.

Es difici] perforar un tanel en gra
vas con’ agua m¢édiante aire ‘com-
primido,
-es mu)-

forquc 1a pérd:da dc sire '
1 L \ .

Ar:nlns tenire” 0,06 ¥ -2 mm)

—-_ - . . -

Los. granos se apelmazan si ¢sidn
himedos, debido a la imporiancia
de las 1ensiones capilares.
No s¢ sutle producir en ellas flujo
turbulento aunoue el gradiente hi-
driulico sca mavor que .l.

El aire comprimido es adecuado
para ‘perlorar ‘en cllas.

Iy

DIFERENCIAS ENTRE

ARENAS Y LIMOS,

Arenas (entre.0,06 y 2 -mm)

:F'ai'ticd'las Jvisﬁ:ﬂt.;.s
En general;'no p]émcas

" * Los terrenos secos tienen una lm:ra .

. cohesién, pero sc reducen 8 polvo
facilmenie entre- los dedos.

. Féculmcme eros:onadas por el vien-
to., , S

Féc:lmcnlc drcnadas mcdxamc bom-
.bco. o .

Los asicnios de las conslrucc:ones :
realizadas sobrc elias suelen estar”

lcrmmados al acabar Ja constmc-

@ién. L e

Limos (em.re ooez y 006 mml

'Parnculas mv:s:bles

+-En, ncncral aleo plashcos

Los 1crrones secos tienen una cohe-
sién. apreciable, pero se pueden re-
ducir a polvo con los dedos.

D:f:c:lmcme

ercsionados.
viento,

por el

Casi lmpomblc de drenar mediante
bombeo. :

Los asientos smlcn commuar des-
pués de ‘acabada la construccién.

. DIFERENCAS ENTRE LIMOS Y ARCILLAS

Limos tentre 0,002 y 0,05 mm)

Arcillas («< 0,002 mm)

No suclcn lener propledadcs co]o:- ‘

dales,

"A partir de 0002 mm, y a med)da
que aumenia el 1amano de Jas par-

ticulas, se va haciendo cada vezr

mavor la prOporc:bn de minerales
no arcillosos. .

Taclo dspero.

Se secan éon relativa rapxdcz y no |

se pcgan a los dedos.

Los terrones secos tienen una cohe-

sién apreciable, pero se pueden re-
ducir a polvo con los dedos.’

‘Suelen tener propiedades co)osda-
les.

Consisten en 'su mayor parie cn mi-
nerales "arcillosos.

Taclo suave.

Se secan lenlamenle y sc ptgan a
los dedos.

Los terrones secos se pueden partir,

", pero no reducir a polvo con Jos

dedos, o .
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PRINCIPALE.S TIPOS DE SUELOS

De acuerdo con el origen de sus elementos (aspccto que ya se ha
desglosado ‘en "la definicién) los suelos se- dividen en dos amplios gru-
pos: suelos cuyo origen se debe a la descomposwlon fisica y/o ‘quimi- -
ca de las rocas o sedn. los sue}os inorgédnicos, y suelos cuyo ongen ‘es
prmc1palmente orginico.

Si en los suelos inorgdnicos el producto del intemperismo de las

rocas permanece ¢n el sitio donde s¢ formd, dd origen a un suelo
residual, en caso contrario forman  un suelo transportado, cualquiera
que haya sido el agente transportador, (por gravedad: talus; por el
agua: aluviales o lacustres; por, el viento: edlicos; por los glaciares:
depdsitos glaciales). :
"~ En_cuanto 4 los suelos orgamcos ellos se forman casi siempre in
situ. Muchas veces la cantidad de matcna orgdnica, ya sea en forma.de
“ humus o 'de materia no descompuesta, 0 en su estado de descomposi-
cién es tan alta, con relacidn a la cantidad de suelo inorgénico, que
las propiedades 'que pudieran derivar de la porcion mineral quedan eli-
minadas. Esto’ es muy comin en las zonas pantanosas en las cuales los
restos de a- vegetacion ‘acudtica llegan a formar verdaderos depésitos de
‘gran espesor, conocidos con el nombre genérico de’ turbas, Se caracteri-
zan por su color negro o café. oscuro, por su poco peso cuando estin
secos. y su gran compres:blhdad y porosidad. La turba. es el pnmcr
paso de la conversién de la materia vegetal en carbén,

A continuacién ‘se describen los suelos mis comunes con los nom-
bres gcneralmcnte uhhzados por el mgen;gro cm] para su. xdenuﬁcacmn.'

GRAVAS.— Las gravas son acumulaciones sueltas de fragmentos de ro-
cas y quc tienen mis de dos milimetros de chametro. Dado el origen
de las gravas, las aristas de sus fragmentos han sufrido desgaste y son
por lo tanto redondeadas. Como material suelto suele encontrirsele 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
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 encuentran con una mayor O menor proporcién de cantos roda-
dos, arenas, limos y arcillas, :

- La forma de las particulas’ de las gravas y s relativa frescura mine-

: ralqglca, dependen de la historia de la formacién- de ellas, encontran-



dose variaciones desde elementos rodados a los poliédrices.

ARENAS.— La arena cs ¢l nombre que se le di a los' materiales de
grano fino" procedentcs de la denudacion de las rocas o de su tritura-
cién artificial Y. cuyas pamculas varfan entre 2 mm y 005 mm, de -
didmetro. - , N

El orlgen,.y tam‘bxcn la exxstencm de las arenas, s aniloga a la de
las gravas; las dos suelcn enconuarsc juntas en ¢l mismo “depésito. La
arena de rio contiene: muy a menudo . proporclones relativamente gran-'
de de grava y arcilla. Llas arcnas son materiales que, estando’ hmplas
no se contraen al sccarse, no son plisticas, son mucho menos compresl-
bles que. la arcnlla y si se aplica una carga en su superﬁcle, se compn-
men casi mstanténeamcnte :

LIMOS.— Los limos son. suelos de granos ﬁnos con poca’ o nmguna'
plasticidad, .pudiendo ser limo inorginico ' como ‘el ‘producido en’ cante-
ras o limo orgdnicocomo el que suele” encontrarse en los rios, siendo
este ultimo, casi siempre, de caracteristicas plsticas. El.didmetro de Jas’
particulas de los limos.ests comprendxdo entre 0.05 mm. y 0.005 mm.

Los limos sueltos y saturados son completamente madecuados para- .
soportar cargas por. medio de zapatas. Su color varia desde gris claro a ~

muy oscuro. La permeabﬂldad de los hmos orgamcos s muy baja y su
compresnblhdad muy alta,, - o Sl

ARCILLAS - Se e, da el nombrc de arcllla a las pamculas sélidas con
“didmetro. menor de QOOS mm. y cuya, masa tiene la prop:edad de -
- volverse pldstica al ser mezclada con agua. Qulmlcamente es un silicato
de alimina hidratado, aungue en no pocas ocasiones contienen también
silicatos de hierro 6 de . magnesio Tudratados. La estructura de estos -
minerales es, gcneralmentc, cristalina y comphcada con sus étomos‘
dispuestos en forma laminar. :

_De hecho se puede decir que hay dos tipos clas:cos de tales Tami-"
nas, uno de eilos:del tipo silicico y: el otro del tlpo a]ummlco '

Una limina del hpo silicico s¢ cncuemra formada ‘por un itomo de
siicio rodeado de. cuatro élomos de oxngeno arregidndase 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 union entre cada dos tetraedros se lleva a-
cabo medxante un mismo zitomo de ox;geno '



Ahora bien, de acuerdo con su arreglo retlcular los minerales de
arcilla se pueden clasificar en tres grupos bdsicos ‘que son: :
a) El caolinitico (del nombre chino Kauling} que procede de la

carbonatacion de la ortoclasa. Las arcillas caoliniticas estdn formadas’
por_una !imina silfcica y una limina aluminica superpuestas indefini-

damente y con una unién .tal entre sus reticulas que no perr iten' la

‘penetracién de moléculas de agua entre ellas, pues producen uma capa’

electrdnicamente neutral, lo que induce desde luego a que estas arcnllas
sean bastante estables en presencia del agua. S

b) El montmorilonitico  (que deben su nombre” a ‘Montmorrillén,
Francia), al cual pertenecen las bentonitas, se’ forman por la superpo-
sicién indefinida de “una limina aluminica entre dos liminas silicicas,
pero’ con una unién débil ‘entre. sus reticulas lo que hace que ¢l agua

pueda penetrar en su estructura con facitidad. Estas arcillas en contacto

con agua sufren fuerte expansxén provecando -inestabilidad en ellas. -

¢) El fiitico (que deben’ su’ nombre” a [llinois, U.S.A.) que son el
producto de ‘la hidratacién de las micas y ‘que presentan un arreglo
‘reticular “similar al de las montmonlomt:cas pero con la tendencia a
formar grumos, por la prescncw de iones de potasio, lo que reduce el

drea expuesta al agua' y por'lo’ mismo no son, tan expans:vas como las -

arcillas montmoriloniticas.

En general las arcnllas, ya sean caoliniticas, montmoriloniticas o
_iliticas, son plastlcas se’ contraen .al secarse, presentan’ marcada-cohesién
- seginsu humedad, son compresibles y -al aplicdrseles una carga en su
superficie se comprimen lentamente. Otra caracteristica interesante, des-

de: el punto de vista de Ia_construccién, es que la ‘resistencia perdida

por el remoldeo se recupera parcialmenté con el tiempo. Este fendme-

no. se conocc con cl nombre dc t:xotrapza Y. es dc naturaleza fisi-.

co-quimica, - : '

Ademas de los clasmos suelos mdlcados con antcnondad s¢ encuen-
tran en’ la naturalez.a c:cnos suelos cspecnales que a contmuac;on se
indican. - - _
CALICHE. El término cahche sc apllca a c1ertos estratos de suelo
Cuyos granos se encuentran cementados _por carbonatos ‘calcireos. Parece

'ser que para la formacién de los caliches es ‘necesario un clima se-

mi-drido; La marga es una arcilla con carbonato de calcio, mis homo-

génea que el caliche y generalmente muy compacta’y. de color verdoso.

LOESS.- Los loess son sedimentos edlicos uniformes’ y cohesivos. Esa
cohesién “que poseen es ‘debida a un cementante del upo calcdreo y
su color es generalmente castafio claro. El didmetro de- las particulas de
los loess estd comprendido entre 0.01 y 0.05 mm. Los loess sc distin-

L



guen porque presenitan agujeros verticales que han sido dejados por
rajces extinguidas, Los loess modificados son aquellos loess que han
perdido Sus caracterssticas debido a procesos geologicos secundarios, ta-
les como inrersién temporaria, erosion y formacién de nuevo depésito.
Debido al contenido calcireo los cortes hcchos en loess se mantienen
generalmente,. casi verticales, e
DIATOMITA - Las diatomitas o nerras diatomdceas son depésnos 'de

polvo silicico, de color blanco gcnerahnente,_compucsto total o par-_
cialmente por residucs de diatomeas. Las diatomeas son algas unicelula-
res microscopicas .de origen marino o©. de agua dulcc presentando las

" paredes de sus -células caracteristicas silicicas, - -

. GUMBO.- Es un suelo arcilloso fino, generalmente libre de arena y que
" parece cera a la vista y- al- tacto, es ngHJOSO muy p]ésuco 4 espon-

joso. Es un material dificil de trabajar

- TEPETATE.- Es un material pulvemlcnto de coIor cafe claro ) café

oscuro, compuesto de arcilla, limo y arena en proporciones variables,

con un cementante que puede ser la misma drcilla o el carbonato’ de
calcio; Segin -sea el componente predonunante, el tepetate se suele
Hamar arcilloso, " limoso, arenoso, arcxllo—l:moso si es que predomina la
arcilla, areno-limoso si predomina-la arena, hmo-arenoso si predom.ma el
limo, y asi sucesivamente.

La. mayoria de las veces el tepetate. debe su ongen ala descompo-
sicion.'y alteracién, por intemperismo, de cenizas volcdnicas’ basdlticas’
Pueden encontrarse dentro ‘del tepetale capas o lentes de arena y ceni-
zas basilticas que no tuvieron tlempo de intemperizarse cuando fueron.
cubiertas por una capa que si sé¢ alterd. También suelen encontrarse
lentes de piedra pomez dentro del tcpetate , -

En la pégina siguiente se muestran ‘los simbolos recomendables para -
dlstmgmr los sucios en un perfil determmado
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IDENTIFICACION DE ROCAS Y MINERALES

!

(Traduccién del Apéndice 3 del 1libro MIntroduction to Rock
Mec@anics" de Richard E.  Goodman, .rea;izada por el Ing. -Ricardo
Rubén Padilla Velazquez) - - "

SCUANTAS ROCAS Y MINERALES DEBE CONOCER UN INGENIERO?

Los libros de texto de mineralogia comunmente enlistan’ propidades
determinantes para cerca -de 200 minerales. Un buen 1libro de
petrografia mencionara mas de 1000 tipos de rocas. El. tema es
interesante y tiene muchas repercusiones practicas. Afortunadamente,
sin embargo, la lista de los minerales formadores de rocas mas
comunes es mas bien corta (alrededor de 16) y muchos tipos de rocas
caen naturalmente dentro de grupos con atributos ingenieriles
similares, de suerte que sclamente 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, cuando gquiza tipos de rocas faras causen inusuales
problemas en excavaciones o como materiales rocosos. Es posible.

aprender 1000 Variegades con el fin de estar equipado para un caso



. .
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eéspecial, aungue es mas eficiente conseguir el auxilio de un
petrélogo cuando suceda esto. Para la educacidén basica del ingeniero
.geotecnista, usualmente sera suficiente familiarizarse con los 16
minerales y las 40 rocas antes comentados, esto es, debe ser capaz'
’de identificarlas y distinguir algunas de sus partlcularldades 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 szllclo—ox1geno (810 } mutuamente
eslabonados en "estructuras en isla", laminas, cadenas, y redes_por
presqnqia de. hierro, magnesio, calcio, potasio y otfos ionés. Las

estructuras en isla; tales como _ei olivino, son tetraedros sin
esquinas cortadas . (estos  son 1os minerales de 1la més alta
temperatura del .grupo de los 5111catos —tempraﬁamente_fofmados en
disolucidén por enfriamiento- y son generalmente los primeros en
intemperizarse cuando se exponen a la atmésfera). Las estructuras
laminadas (p. eJ. mica) se rompen facilmente (debido a su cliVaje o
'crucero) en una direccién y generalmente, presentan baja resistencia
al corte a lo largo de esa dlrecc1on (paralela a las laminas). Las

cadenas (p. ej. los plroxenos y los anflboles) Y redes ligadas a 1os

feldespateos y el cuarzo, ;on_usualmenpe muy re51stentes y durables.

Los carbonatos son. soluc10nes debllmente solubles en agua, peré
mucho, mas solubles si el agua se ha enriquecido con Aacido por
infiltracidn a traves del suelo o por contam1nqc1on industrial. Los
carbonatos también tienen la caracteristica de facil torsién por
deslizamiento sobre los planos intracristalines, tales rocas
compuestas por esos minerales se comportan plésticamente a elevadas
presiones. Otras sales (p.. ej, yeso y halita) son facilmente
solubles en agua. La pirita estd presente en pequenas cantidades en
‘casi todas las rocas y oca51ogalmente se presenta como un_porcentaje

significative de éstas.



Los ninerales formadores de rocas que usted debe ser capaz <e
N
identificar son:

Silicatos
Cuarzo, feldespato (ortoclasa y plagioclasa), mica (biotita y
moscovita), clorita, anfibol, piroxeno y olivino.

Carbonatos

Calcita y dolomita.

Otros
Yeso, anhidrita, halita, pirita y grafito.

La Tabla A3.1 le ayudard 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 rdyar con la
ufa, aquellos que se pueden rayar con una navaja pero no con la ufa,
y aquellos gue no se pueden rayar con una navaja. En la escala de’
‘Moh's de dureza relativa, la ufia tendra usualmente una dureza entre
2y 2.5, al tiempo que el promedio de la navaja tendra una dureza
entre 5 y 5.5. La presencia o ausencia de clivaje‘(cfucero) es uno
de los razgos de diagnéstico éue mas facilmente se puede notar en .
los minerales dque se listan. Las superficies de clivaje son pulidas
.y uniformes, y reflejan la 1luz incidente uniformemente en una
direccidén. Los angulos entre los clivajes se pueden medir girando el
espécimen con la mano, para moverse desde la orientacién de una
reflexién sobre una superficie hasta la orientacidn de reflexién
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



Dureza:

Clivaje:

Celor y
lustre:

Nombre:

TABLA A3.1

DiaGrAMA DE FLUJD SIMPLIFICADO DE IDENTIFICACION DE MINERALES:
MINERALES FORMADORES DE ROCAS MAS CoMUNES

EXAMINE EL MINERAL EN EL
. |ESPECIMEN DE ROCA USANDO UNA LUPA

L]

Cristalino o
granulado

Yeso

Caso,- 2‘!{20.

Se puede réyar Se puede rayar Con una navaj)a pero No se puede rayar
con la uha no se puede rayar con_la ufa con una navalja
: _ :
Un perfecto Un perfecto Tres buenos Dos buenos Dos buenos
clivaie clivaje clivajes a clivajes clivajes |
75" y 105° a 90° a 60, 1209
‘ " Cristalino, Blanco, Negruzco -Negtuch,
. L Colorido Colorido Cristalino gris, .. gris, cristalino, cristalino,
Negro Verde claro oscuro . 0 blanco ;" o blanco ' o rosa o perlado o perlado
Grafito Clorita Hoscovita Biotita Calcita, Cuarzo Feldespato Piroxeno - Anfibol
- e . ‘ : . dolomita — v
| ‘ - ' sio
Carbén Limina de silicatos . ~ caco_, . ’ Tz Cadena de silicatos
. : : Red de '
: , Ca, Hg(coz)2 Silicatos _
‘Plagioclasa .Ortoclasa -
i -
i . ; _Nﬂ.ACSi.:’OBV .KA!SLSOS )
: | cantst o '

1 ) i




cristal). El1 feldespato es mas durc que lé navaja y también presenta
dos buenas direcciones de clivaje. La calcita también tiene buen
clivaje pero se puede rayar. Ademas, la calcita presenta angulos
romboédricos entre las superficies de clivaje (75° y 105°) mientras
que los clivajes del feldespato tienen aproximadamente &angulos de
90° entre ellos.

OTROS MINERALES DE IMPORTANCIA.

Un pequerio humero de minerales explican muchos de los problemas
especiales gque algunas veces se presentan con 1las rocas. Esos
problemas especiales tienen d9que ver con la contaminacidn, el
intemperismo rapido, la expansién, el ataque quimico de rocas
vecinas, el comportamientoc indeseable en el concreto, y la muy baja
friccidén. Algunos de los minerales involucrados son dificiles de
identificar . en peguefios especimenes, pero el ingeniero debe ser
capaz de Treconocer 1os- nombres Yy valorarlios en 1los reportes
geoldégicos. Los gedlogos académicos no siempre estén enterados de la
influencia de algunas de esas particularidades, las cuales pueden
influir sobre las propiedades ingenieriles y en el comportamiento de.
las rocas. A continuacién se muestra una lista parcial de minerales
potencialmente problematicos. ‘ ‘

Calcita, dolomita, yeso, anhidrita, sal (halita) vy
ceolita.

Minerales solubles

Minerales inestables

Marcasita y pirrotina.

Minerales potencialmente inestables
Nontronita (montmorillonita-vrica en hierro), nefelina,
leucita, micas ricas en hierro.

Minerales cuyo intemperismo desprende Acido sulftrico

Pirita, pirrotina, y otros sulfuros (minerales en mena)



-Mineralesrcqn 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, vidrioc volcanico, algunos horstenos, yeso, ceolita y
“mica '

IDENTIFICACION DE ROCAS COMUNES,

Uno no'débe'esperar ser capaz de asignarle nombre geolégicoJcorrecto
a todos los especimenes muestreados para un proyecto de ingenieria;
algunas veces no solo se regquiere uﬁ entrenamiento cabal en
petroiogia, sino también un examen petrografico de una lamina
delgada con el fin de determinar el tipo de roca de que se trata.
Sin embargo, hay un sistema para identificacion de rocas y la
mayoriq de los ingenieros' lo puede utilizar para volverse
razonablemente habil para clasificar rocas con una pegquefia guia. Se
debe apreéiar gue la clasificacién‘géolégica dg_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 uha
pequefia descripcién de la naturaleza y arreg;o de las particulas que
la componeh 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 Qrupo de rocas se puede
asignar sin ambiguiedades después del exémén de una superficie fresca
(no intémperizada) 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 con
diferentes grados comparando entre una muestra y la siguiente. De
los muchos atributos que puede presentar un espécimen de roca, solo
tres se eligieron dominantemente en esta carta: textura, dureza y
estructura. ‘

La mayor divisién se tiene entre las texturas cristalina y cldstica.
L.as rocas cristalinas como scoh el granito; el basalto y el marmol
poseen una textura entrelazada de cristales con espacios porosos muy
pequenos o inexistentes. Pueden haber fronteras definidas por granos
rotos y otras fisuras que pueden debilitar a la roca, Yy los
cristales por si mismos pueden ser deformables (p. ej. la calcita en
el marmol) pero la matriz es generalmente de buena dureza. En
contraste, las rocas c¢lasticas consisten en una coleccidn de
particulas de minerales y rocas con espacios porosos semiesféricos
m4s o menos conectados continuamente a través de la roca. A la
extensién con que estos espacios porosos estén rellenos de un
cementante durable , la roca sera resistente y rigida. AiqUnas rocas
clasticas que son duras y de apariencia rocosa contienen solo
arcilla en los espacios entre particulas y se ablandan hasta ia
consistencia de un suelo al humedecerlas con agua. Algunoé
especimenes de rocas tienen una granulacién tan fina que los granos
o0 cristales no se pueden apréciar con una lupa; en este casoc la roca
se debe clasificar con otras pruebas.
El segundo indice de clasificacién que se Gsa 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 abiandados por
intemperizmo o con procesos de alteracién localizados. Algunas rocas-
(p- ej. pizarras cloritosas, también llamadas rocas verdes) deben
sus caracteristicas a alteracién hidrotermal, 1la cual ocurre a’
considerable profundidad, alterando un'gran volumen de roca; esto no
debe ser razdén para excluir esas rocas como candidatas para fines de

identificacion, sino mas bien para excluir aquellos especimenes



1ntemperlzados que cuentan—con—sondeos vecinos. El rayado de dureza
de una roca no es un indice infalible, como sucede en algunas rocgs‘
que muestran diferentes niveles de dureza al rayado de una navaja y
en algunas ocasiones se muestran- estos limites con una “banda de
dispersidén® de: variabilidad. No obstante en ciertos casos la prueba
de rayado se utiliza, por ejemplo, para distinguir la aplita del
marmol, 0 la hornfelita de 1la argilita (también 1llamada
arcillolita). En rocas micaceas, Que se revelan como arahadas, bajo
el microscépio, que de hecho estan compuestas de laminillas fuera de
los fragmentos de clivaje comparandolas con la hoja de la navaja,
COomo éﬁ'una accién de.érado. El rayado de dureza usualmente no se
utiliza como un indice de clasificacién en las rocas clasticas
cuarzosas.' ' '

Se hace una tercera divisién entre estructuras isotrdépicas ‘y
anisotrépicas. las rocas metamdérficas (p. ej. pizarra, esquisto, y
gneis), poseen una tendencia incipiente a partirse paralelas a un
plano o un eje; consecuentemente, esas rocas presentan anisotropié
extrema (direccionalidad) en todas sus propiedades fisicas. Algunas
rocas sedimentarias kp; ej. lutita, pedernal, y caliza fuertemente
recostada), poseen semejantes laminaciones con espaciamientos
cerrados, que por su misma uniformidad hacen que 1las mnuestras
presenten una fuerte diredcionalidaq. En otras rocas, la estructura
es maSiVa.paralla'escala de una muestra manejable (p. ej. arenisca
marcadamente recostada, caliza, y basalto) de modo gue el espécimen
aparece como si fuera isotrépico. Algunos granitog son isotrépicos
en forma uniforme analizados en la escala de campo. En rocas
clasficas cuarzosas, ho 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 tamafo de los granos y de la textura.

Algunos grupos de rocas particulares no se consideraran. Las rocas
cristalinas isotrdpicas de gran dureza, se presentan en tres formas
dependiendo de 1los tamafios relativos de 1los cristales: las
variedades de grano gfueso son plutdnicas de origen igneo; aquellas

con suficientes cristales gruesos en una matriz de tamafios de



cristal'invisibles al observarlos con una lupa (tektura 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,
tlenen como origen usualmente el de un dique, habiéndose enfriado
_cerca de la superficie o a una profundidad moderada. Los nombres de’
la mayorla de esas rocas ‘dentro de esos grupos, reflejan cambios en
la composicién mineralégica que no siempre son significativos desde
el punto de v1sta de la 1ngen1er1a. " Por éjemplo, la diferencia entre
un granito y una granodlorlta se encuentra principalmente en la
abundancia relativa de los minerales de ortoclasa Y piagioclasa, los
cuales son casi idénticos en 'propiedadés 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 suceptibles a procesos de intemperismo. Las
rocas cristalinas duras y anisotrdpicas son usualmente un poco'méé
resistentes (p.ej. gneis vy anfibolita). Las rocas cristalinas
blandas y anisotrépicas donde quédanlincluidds los esquistos, en las
‘cuales la suavidad se puede deber a una verdadera incrustacidn de
clorita u otros mlnerales blandos, o un surcado de micas como
prev1amente se hizo ‘notar. ' '
Las rocas cristalinas isbtrépiéas_que‘se rayan facilmente engloban a
‘las rocas evaporitas (caliza, dolomita, yeso, anhidrita, sél de
roca, etc.) y rocas basicas igneas alteradas (serpentinita y plzarra
clorltosa) Todas esas rocas pueden presentar unas propledades
indeseables de debilidad {(baja resistencia) y deformabilidad para el
ingehiéro civil, las serpentinitas en virtud gde superficies internas
por rotura .previa y minerales débiles 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 afaniticos,
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 estructuras y rocas asociadas que se



TAB

LA A3.2

EsguEma DE IDENTIFICACHON DE_Rocas

TEXTURR
CRISTALINA,

Estructura

Estrubtura'
isotrégica]

“En un especimen manejable

puede- ser anisotrépico

. janisotrépica
[Mds blanda que la '
{hoja de una navaja
caleita Calcita y . Halita * Yeso Anhidrita calcita o Verde con Verde sin
dolomita dolomita, superficies superficies
wuy densa . certadas .cortadas
Caliza caliza . Sal de Yeso ‘Anhidrita Marmol®* Serpentina®  Pizarra cloritosa®
dolomitica reca {roca) {roca)’ (Roca verde)
Peridotita Diabasa alterada
alterada hidrotermalmente
[ Mas dura que ia i
lheja de una navaja
Distribucién Tamafios mezclados: Distribucién Granos paralelos .Franjaé de estratos iMinerales
uniforme de tamafios grueso con fine . uniforme de tamaios cristalizados en . claras y oscuras - : . laminados
de cristal, fino ‘o tamafios de cristal de cristal, grueso forma de agujas ) ’ paralelos
wuy fino ’
. i . ‘Esquisto de Gneis Esdulsté
Colorido Aplita Riolita Pegmatita glaucdfana
claro Latita Granito (de anfibol}
Andesita Granodiorita y anfibolita l o
- . b ‘Mica en forma .Clorita
. - . . . oo - L cont. - ’
.Colerido Diabasa ‘Basalto ;Diorita Ausente La mica se encuentra: inua
. 08GUro Gabro de mica diseminada . .
,Peridotita Esquisto Esquisto’
micéceo . verde

'8



TABLA A32 (continuacisén 1)

No hay granos visbles,
uniformemente liso

Estructura .-
isotrépica -

Mas dura que la hoja
de una navaja

Ho asociade Asociado a
a rasgos rasgos
volcanicos .volcanicos
Hornfels o Felsita
granulita {colorido
' clara)
Diabasa
(colorido
oscuro)

Estru
anisot

ctura
répica

Mds blanda que Ia hoja] . Estructura
de una navaja débil y
desmeronable
Intemperismo .Soluble. Lutita
esferoidal . '
Argilita - Caliza de 5
Limolita granc fino !
Lodollita : !

Lustre vitreo,
fractura
concoidea

Lutita silicica
Y pedernal

Filos de navaja
aguda después de
remper por c¢livaje

Pizarra

_Ausencia
"de mica

Brille plateado,
sin mica
a la vista

Filita

Mica
finamente
dividida

”9




TABLA A32 (continuacién 2}

Textura clastica

ITsotrdpica o
anisotrépica

Principalmente " Principalmente
granulos y grdnulos Yy

- guijarros guijarros
volcanicos no volcanicos

© Aglomerado ' Conglomerado

(conglonerado

volcanico)

. Cantos Granos de Principalmente
angulcsos arena -arena (lapilli)
: y cenizas
volcénicas
Brecha Arenisca Toba
.Cuarcita Grauvaca Arcosa
Granos da Arena arcillosa " Feldespato
© . CUarze con granos de cuarzo
unif?rmes . de roca

({algo  de mica
y otros
ninerales)

HIE?



pueden estudiar en el campo, usualmente facilitan mucho 1la
identificacién de las rocas.

La Tabla A3.3 presenta los periodos geoldgicos. En la ingenieria
practica, se recomienda que los nombres de las eras y los periodos
se inéluyanjcén el nombre petroldégico de la roca, particularmente en
lo referente a rocas sedimentarias. En forma general, las rocas mas
viejas tienden a-ser mas duras y con una cementacién mas permanente.
Hay, desafortunadamente, importantes y dramaticas excepciones; por
ejemplo, arcillas montmorilloniticas no cementadas que se asientan
en unidades de roca desde el Paleozoico inferior. Aquellos versados
en ingenieria geoldgica, son de la opinidn que los nombres - de las
.eras y periodos en que se forman las rocas se asocian implicitamente
a atributos ingenieriles en forma mas efectiva gque hacerlo con
cualquier otra propiedad indice aislada. Muchos trabajadores de
Mecanica de Rocas deben entender la utilidad de esos nombres vy

emplearlos rutinariamente en la descripcién de rocas.



P ADLA ASO

"La Escala Geoldgica del:Tiempo

Era Periodo Epoca . . Tiempo®
" Holoceno - 10 000 afios
S .+ Cuaternario T 4
Co o Pleistqgeng . 2 ma.
Cenozoico ' Plioceno
Mibcenb
Terciario Oligoceno
Eoceno 65 m.a.
Cretacico
Mezozoico ' Jurasibo '
" Triasico ‘ o - 225 m.a.
i ‘ 3 H . .
! v fl [l '
. : . .
et Pérmico.
Pennsylvanico - ' ' ) S
Mississipic
Paleozoico Devénico
Silurico
ordovicico
Cambrico . : 570 m.a.

Pre-cambrico .

m.a. = millones de afos



FEAS T

INATRODUCCION A LA INGENIERIA GEOTECNICA.

(Traduccién realizada por el Ing. Ricardo Padilla Veldzquez 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 lo indica, se refiere a la
aplicacion de la tecnologia de la Ingenieria Civil al manejo de los
materiales térreos de la corteza del planeta. Usualmente, el
ingeniero geotécnico se ocupa de estudiar sélo los materiales
naturales que se encuentran en o "cerca de la superficie de 1la
tierra. Los ingenieros civiles denominan a estos materiales térreos
como suelo y roca. El suelo, en el sentidb ingenieril, es un
aglomerado de minerales; materia organica Y sedimentos,
relativamente sin cohesidén depositado sobre el lecho de roca. Los
suelos se pueden romper © disgregar facilmente, debido a sus
constituyentes minerales o particulas organicas. Las rocas por el
contrario, tienen alta resistencia debido a c¢ohesién interna y'
fuerzas moleculares, dgque mnmantienen unidos a sus granos minerales
constituyentes. Esto es cierto, tanto si la roca constituye una
estructura masiva firme, comc agquella gue 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 dque puede uno encontrar en‘la préética
profesional no son facilmente clasificables. Enﬁocasioneé, 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 sSon precisamente rocas descompuestas. 'y desintegradas:

genéralmente 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) vy la agronomia 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
géologia’ como de' la “pedologia. Ambas ¢iencias, especialmente 1la
ingénieria geoldgica, -son auxiliares importantes. para ‘el ingeniero
geotécnico y existe.un considerable traslape entre estos campos. Sin
embargo, las diferencias -de terminologia,; aproximaciodn. al sujeto de
estudio y objetivos, puede.causar alguna confusion, .especialmente
para: los principiantes. ' .

- »

- . - 4 ' k—‘ i . " [

La ingenieria  geotécnica tiene diversos aspectos o énfasis. La

mecdnica de suelos es -la rama de la ingenieria geotécnica gque se
ocupa de .la' ingenieria mecdnica y las propiedades: de los suelos,
mientras gué la mecdnica de rocas se ocupa de la ingenieria mecanica
y -las propiedades de las rocas, usualmente pero no necesariamente
del 1lecho rocoso. La  mecanica de suelos aplica los principios
- bdsicos de la mecanica, qué incluye cinematica, dinamica, mecanica
de fluidos y mecénica de materiales a los suelos. En otras palabrasf
el suelo, preferentemente al agua, el 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
construir cosas con éstai  Se puede hacer un comentario -similar

respecto a mecdnica de rocas. Finalmente, se debe hacer notar que



- 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 los conocimientos de 1la.
geologia, mecanica de suelos, mecanica de rocas, e ingenieria
estructural, para posibilitar el disefio 'y la construccisn de
cimentaciones en - obras de - ingenieria civil -y otro tipo- de
estructuras. La ingenieria,‘de "cimentaciones debe ser caﬁaz de
predecir. el comportamiento o la respuesta del suelo o roca donde se.
cimienta, ‘debido a las cargas gue impone la estructura. Algunos
ejemplos del tipo de 'problemas gue encara la ingeniefia i 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 cimentacién. El1 apoyo de
los cohetes y:las estructuras pertinentes durante .su construccidén y
lanzamiento conducen a problemas muy interesantes y desafiantes. Los
problemas a que se enferenta la ingenieria geotécnica en lo que. se
ha comentado, incluye 1la estabilidad de taludes naturales -y
excavados, la estabilidad de las estructuras de retencién
permanentes o temporales, los.problemas.dg_construccién, el control
del movimiento 'y las presiones del agua,. asi como el mantenimiento y
rehabilitacién  de ‘viejos edificios. ‘La cimentacién no solo debe
resistir con seguridad - las cargas estaticas de la contruccion.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 conclusidn de que es
imposible disefar o construir cualquier estructura de ingenieria
¢ivil, sin considerar finalmente la cimentacidén.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. El1 desempeno, la eéonomia, Yy 1la -seguridad--de



"cualquier estructura de ingenieria civil,.finalménteﬁesta:é qudta@q

o se.puede-controlar en funcidén de su ciment@cién.

. - ¢ 1

Los materiales térreos se utilizan fercuentemente;como.materiales_dé
construccién, debido a que son los materiales de.constrgcqiénmmés
baratos. posibles. Sin embargo, sus propiedades ingenieriles como
pueden ser resistencia y compresibilidad en condiciones naturales
son fercuentemente malas. En muchas ocasiones se deben tomar medidas
para densificar, aumentar la resistencia, o por otra parte
estabilizar y armar a  los .suelos, de modo gque se desempernien
satisfactoriamente en condiciones de servicio.

h
i PO 3

campos .de
aviacién, las presas de tierra. y enrocamiento, 1los: diques, y 1los

.Los .-terraplenes para carreteras y vias férreas,, 1los

acueductos; son ejemplos de estructuras -de esﬁructuras de tierra
(matriales térreos); y el ingenierorgeotécnico‘es.él_rgqunsable,Qe
su disefio Yy construccién. La seguridad de las presas y la
- rehabilitacion de presas viejas son aspectos importantes de .esta
‘drea.: de .. la ' ingenieria geotécnica. Igualmente emparentado,
especialmente para ingenieros en carreteras y campos de .aviacién,
esta. el:-disefio del pavimento, el cual es la Ultima capa.supérficigl
'ge,la'estructura de tierra. En este casco final, el traslape entre
las ingenierias de transporte y geotécnica en mds bien aparente. .

(SR _ .

La ingenieria de rocas, ‘analoga paral,las rocas a  lo que es_ la
~ingenieria de-cimentaciones‘para los. suelos, se encarga del estudio
de las rocas como cimentacidén y como material de . construccidn,
Debido a que la superficie de la tierra esta en _su mayor parte'
cubierta  por suelo o agua, la ingenieria de rocas usualmente. se
aplica a obras bajo 1la superficie (tineles, casas de maquinas’
subterrineas, cavidades para depdsitos de petrédleo, minas, etc.).
Sin embargo, algunas veces la ingenieria de rocas se aplica en ob:aé
superficiales, como es-el caso de la construccién y cimentacidn de
presas apoyadas en el lecho rocoso,, excavaciones'profundas,en el
lecho rocosoi la estabilidad de taludes de roca, etc..

Esta presentacion pretende mostrar los problemas -tipicos a los .que




se énffentau el ingeniero  geotécnico, ‘‘que ‘como se puede vVer,
primeramente, se trata de un campo muy amplié, y en segundo- lugar,
lo importante que resulta para el correcto disefic y construccion de
estructuras en ingenieria ¢ivil. En verdad, se puede decir que ‘la
ingenieria geotécnica combina las ¢iencdias fisicas basicas, la
geologia - y' "1la  pedologia, con las ingenierias . hidraulica,
eéﬁrﬁEtu%al}'de'traﬁsporte; de ‘construccién.y de minas. - e

: . . . . .
“ v \ P R Lt L * N L

1.2 LA NATURALEZA UNICA DE LOS SUELOS Y LAS ROCAS COMO MATERIALES,
La ingenieria geotécnica es altamente empirica, y es gquizd mas
cercana'a un "arte" que 'las otras disciplinas que forman la
ingenieria civil. Lo anterior se debe basicamente a que los suelos y
rotas son materiales naturales. Frecuentemente se encuentran en
estos materiales altas variaciones, entre puntos que pueden tener
sépéracionésL deé - hasta -unos ‘cuantos milimetros. Otra ‘forma de
expresar esto, es’ que los suelos- son materiales heterogéneds antes’
-que homogéneos. Es -decir, que ‘el material o 1las propiedades
ingenieriles pueden variar ampliamente de un punto a otro -en el
inteérior 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 comp1icar mas
las césas, loé suelos son materiales no conservativos; esto quiere
-decir que' tienen una memoria fantastica (recuerdan casi todo aguello
Lqﬁé; les ha ‘'sucedido, y  este hecho - afecta fuertemente . isu
cdmpdrtamientO'ingenieril).'En lugar de ser isotrépicos,  los suelos
son tipicamente’ anisotrépicos, lo que .quiere decir que - sus
propiedades’ materiales ' o ingenieriles no son las mismas :en
-direcciones diferentes.

‘Muchas dé -'lasé teorias de que disponemos . para modelar ° el
comportamiénto mecanico de los materiales que se usan en ingenieria,
suponen -que * los materiales son  homogéneos e isotrdpicos; y. que
ademds obedecen a -leyes -‘esfuerzo-deformacioén - 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 discrecidén, para predecir__su

__respuesta para cargas de ingenieria. Con los suelos y las rocas no
somos tan afortunados. Como podrd usted ver en sus estudios de
ingenieria geotécnica, debemos,suponer en muchos casos una respuesta
esfuerzo-deformacioén 1lineal, pero .para' calcular adecuadamente se‘
deben aplicar grandes <correciones empiricas o factores de
"seguridad" a nuestros disefios, para calcular el comportamiento real
del material. | ' -

Por otra parte, el comportamiento mecdnico de los suelos y las rocas
"in situ", esta frecuentemente gobernado 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 1la ingenieria - geotécnica es
realmente un "arte", antes gque una ciencia de la ingenieria. El
éxito de la ingenieria geotécnica depende del buen juicio y 1la
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 disefar una cimentacién en forma segura Yy econdmica, o
construir con seguridad una estructura de ingenieria.
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LABORATORIO DE MECANICA DE SUELOS
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1. PROPIEDADES INDICE. RELACIONES  GRAVIMETRICAS . .Y

YOLUMETRICAS.

) CPertro de la Mecaraca de 5&&;05,.a$i_cmmo =1g] qﬁras aﬁeas da
lé-iﬁgemiérié ClVlJ, ex;ﬁten_relaclﬂneﬁ tar ;mpbrtantegqque pueden.
 Convertirse en definlciones, ain A P 5ar,de'qué‘-EStas-.rélac1oﬁes
B2 2XPrasen en torma da tormulas mé@ematlcas. “En  los fparraros
ZigUlertes Se prefentaran  1as relacidnés' }Ghdamentaié$ 'def los

suelosn, en lo reterenta & sus pesos y volumshes.

Ura merers de visualizar la ”structura__dE"un' ZuElo . es
1Ed1nandds  Sus S8  extras una  muestra  cublca . de  volumen
umitario  y  realizando  una, wmspeccldédn visual  detallada, . que

lindlcaria quea al nlmqua‘eztarjé Tormaces por 1.

b HWECHE, POrog o vacics, gué Sty Llos eﬁpacios‘-amlertos

quie exlntaen antre las pakticulaﬂ el suEla.

<o tarticutas de_suelo,:que Fodran o no ner detectadas &
simEle vigta, Yy que pueden VAFLar en Lamakid, torma, textura, etc.:
e Agua, Que pueds bacer que £l zuelo apararca  desde. muy
humeda Masta casi seco. k)l agua. de  los  huecos  pusde  estar en
cantiload suticientes para?iLenér completamernta 1o ﬁofn;;- o puede

wolo rodear los grancs del suelo. Cuando no  se’ tiene agua, loz

PR

<
1
]

&acing estan llencs de. aire . - B

H1 ahigra se toma el cuko de suelo extraido y se pesa  antes




e que 2] agua e Los pOroT BnPplace & drenal, e, obrendrd el  peEmo
LWRLEAF LD hmedo Ol Susls {po). En &l Cano da que todos - los huecos
entuvieran tlencs da. agus, | @l peso - resultante  serid el  psso

U TEF1IO Baturado dal]ﬁuala‘{ydl);'u; atora el cubo’ & mehe & um
horrm y e seaca hasta obtener wun peso  constante, | s& obtietie el
eSO UNLITaF1o  5&c0. (¥: Les pesos wrntarios, ‘ohtenidos | se

rebresentaria pott X ranos por centimetro cubilco an ~al . wzstama_
MELE1Co decimal, o x Killonewtons por metro cublco ‘en el | sistema
o

s13tenas esta dado por la sigulante relacion i -

1rternacional de medidas, récordande que la relacidén  antre | ambos

k3 : - Cwt g -
a/scm x Puml/ o= KN/mé S

AZi como =& reallzd el andlisis anter1or para 105,

FaSos volumetricos del 5uslo, Se acostumbra uzar | un  enquema’ - Que.
L reEprasenta &l suelc’ de Mansra muy Siaple, oy que es Uti1l11zZado | para

obt&Ener &lgunas ohras kela¢1nhas-de'tarécteﬁﬁrundamentalt_pafaﬁtlé
comprenFion y anallisis ‘dgel’ comportamiento . de 10 - BUELOD. kL

T ESQUEE MR Onacdo a5 2l [i1gulente s B ;'a
. . ' } ._ . .. 1 - «I: o “_ . o ';”. .

Va - | AIRE l o,

-l -l -1

Y Las relac1bn§5'que,degal'Pueden~optenerse sdh;z_
ar. Helacien de vacics (@), Normalmente wusada como decimal.
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_EJEMPLO

Un material que se usaréxpafa férmar los taludes de un canal de
riego se dejé prepéradq con un peso yolumétrico de 2.06 t/m, -
aue corresponde a un contenido de agua del 12% ..'

Por diversos problémas nplse.procedié al tendido y comnactacién
del material en 1a fecha pfevista, y éste se secé hasta tener.-'
un peso volumétrico de 1.975 t/m: Con el fin de prepararlo nue-

‘vamente, es necesario determinar cual es el actual contenido de

agua.



"EJEMPLO.

En otro tramo del'canél ya mencioﬁado se usari un suelo aue en-
'estado natural t1ene un peso vo]umétr:co de 1750 Kg. /m. y un con-
tenido de agua natural de 6% Sl el proyecto 1nd1ca que el suelo-
deberi tener un contenldo de humedad de 13% cuantos lltros por-

l

m. de suelo deberén agregarse para Cumpllr con las espec1f1cac1o

nes del proyecto 7



1. RELACIONES VOLUMETRICAS ¥ GRAVIMETRICAS DE LOS SUELOS

En los suelos se distinguen 3 fases constitutivas de lo materin.

Fase sdlida Formada por particulas minemles
Fase liquide La constituida poar el ogua que contiene, pudiendo tambidn

presentarse otros |iquidos.

Fase gaseosa Formada por el aire principalmente, gunque pueden presen-

tarse otros gases.

La fase sdlida se define coma el volumen de sélidos (Vs) y su peso como (W),

‘1
{pesa de los sdlidos); las Fases gaseosas ¥ liquidas juntas se conocen como volumen

de vacios {V,); ko fose gaseoso tiene wn volumen (Vo) y la liquide (V). El

peso de la parte goseosa se representa con Wy y el de la liquida con W,,.
Combinaciones entre los volimenes y pesos de estas foses fijon los relaciones vo-
lumétricas y gravimétricas de los suelos, las que definen (cuclitativemente) las

propiedades mecdnicos de ellos (los suelos).

Como se definié antes, sea en la muestray

Vo = Volumen de aire

VW = Volumen de agw

Vs = Volumen de sélidos .

Vv = Volumen de vacios = Va + Vw’

Vi = -Volumen tot;al de la muest;'q = Va + Vw + Vs = Wt
Wa = Peso ‘'del aire en la muestra, generalmente tomada como 0O
Ww = Peso del agua en”la muestra

We = Peso de los s8lidos en la muestra

Wi = Peso !ot;;l de lo muestra = Wo + Ww + Wi = Vi

En Mecanica de Suelos los combinaciones de mayor utilidad para obtener los ca-

racteristicos cuwlitativas del suele se pueden dividir en tres grupes:

tha) Relaciones adimensionales fundamentgles: entte pesos o entre volimenes
11b) Relaciones entre pesos y volimenes
Hic) Relaciones adimensionales entre pesos y vollmenes .




{la) Relaciones adimensionales fundementeles
¢ = Pelacién de vacios, oquedad o indice de poros = Vy
Vs
. A
n =  Porosidad = 'y __
vy
Comdx -
Cr ¢ Commacided relativa = Mnox Snat
mdx ~  Cmin
VW
Gu =  Grado de saturacidn =
VV
Wy
wy% = Contenido de agua = —mater . 100
; or
\.s
11b) Relaciones entrs pesos y volimenes

Relocionando el peso de los distintas fases con el volumen respectivo se obtiene

el concento de peso volumétrico. Se definen los siguientes pesos volumétricos.

Yo

Peso volumétrico del agua destilada @ 4°C, g la presicn atmosféricg gl

W,
nivel del mar = V: (\r"f'w Yy V. e los condiciones especifi
cadas) .
- ' Vo,
. Xw = Pess volumétrico del agua en les condiciones de trabojo = _—
w

vy

'wo ¥ V., en las condiciones de irgbajo); generglmente sa acepta -

que Xo = XW = lton/md |

(=4
w
I
L
-

Peso volumétrico de lo fose sdlida del suelo =

vy
v
B’m = Peso volumétrico de lo mucstra del suslo = —V-—
t
i
Para:
Vacios secos Xm = Xd
Vacios parcialmente saturados Km = Xm
Vacios mtumdos. ‘Sm = sat
. A .
Suelo sumergido Km = X m
. V.', C
Kd = Peso volumélrico dal materigl seco = v H
1
Bm = Peso volumétrico parcialmente saturade = peso volumétrico
W W, .
himedo = —32 "W ks W ; st \".’w 0
Vy
AT + W .
. . _ 5 W -
Ksaf'_' Peso volumétrico del material saturade = a3t Tw Y]
]
Yo = ¥y 5 W, = Y Xw
K‘m = Peso volumétrico sumergido = K m " ?o
He) Pelaciones odimensiongles entre pesos y volomenes

Relacionondo el peso volumétrico de wn material, con oiro peso volumétrico tomg

do como base, se obliene el concepto de peso especifice. En Mecdnica de Suelos,
= lion/m3,

!

el peso volumétrico que se emplen como bose o5 el del agua Xo
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o 4°C o lo presin admosférica al nivel ded mar (Y 5)

Y-

5 =

s
5 =
5

Sen = Peso especifico de la muestra del suela:
Sen —

Sat = Peso especifico saturado:
Seat

S = Peso especifico saturado sumergido

133

55

Peso especifico de los sélidos, la relacidn entro el peso volumétri

co de los sélidos B/s) y el peso volumétrico del agua destilada

¥o

Il a. RELACIONES ADIMENSIONALES FUNDAMENTALRS

4
|
l
¥, aire
v, b -
Y. aguao
|
S
A
Y solidoes
v
S
| 1 1 s
|
vy vACIO Vo 1V
|
l i
vl ’
v, SOLI00S v, Y
'
»
I

e

DEFINICIONES

Definicienes de volimenes

En wio muesira se Henen hies diferen
tes fases de la moteria, cuyos volu-
menes sont

Vg = Volumenes de gases, aire
Vy = VYolumen de liquidos, agua
\ = Volumen de sélidos de diver

sa mineralogia.

Sumando el velumen de aire y agua
se define el volumen de vucios. Lo
relacién entre cf valumen e vacies
y el volumen da sélidos se denominn
relacién de vacios.

Si el volumen tota! eos unitario, el vo
lumen de vacios es igual u uno me

nos el volumen de sélidos o ef voly
men de sdlidos es'igual a uno menos
el volumen de vacios.



Ita 4.
Ila 5.
Ha 6.

Por definicign si el volumen total es
unitario, e! volumen de sélidos es
tgual al inverso de lo sumo de wo
mds la-relacién de vacios.

Por definicidn si el volumen total es
wnitario, el volumen de vacios es

igual ol cocionte gue resulia de divi
dir la relocidn de vacios entre la sy
ma de uno mas la relocidn de vacios.

5i o porosidad "n" se define como
la relacion entre el volumen de va
cios y el volumen total, de esta de
finicion y ko de lo relacién de va~

cios "e" se obtiene "n" como

funcion de "e".

emux," e
€max.~ €min,

Cr=

Cr>50 % Compacto
Cr< 50 % Suelto

e 7.
Ha 8

Ha 9.

De los definiciones dodas en| (3)P35.11
también se puede obtener la |relacitn -

entre "n" y "e", sustituyendo en

(T}

n

Lo correspondencia entre la relacisn
de vacios que realmente tiene|un sue
lo y sus valores Iimites, e ooy
ﬁa:n. se le lama compaci relativa

R

Se dice que n suelo natural es suel
to si su compacidad relotiva es|me-
nor que 50 por ciento y compacto si
es mayor.




1u

EH

! WV
1 Gw =100,

b —h— Fob—s—

=100 — 2

al

b o S &

o
1

£

1
”

Nal2

ita 10.

Ha 1.

Grodo de saturgeion G, es lg rela-
cién en porcients de volumen de agua
que lleng los vocios de! suelos.

'

Definiciones de pesos o
En ung muestro se distinguen tres di-
ferentes pesos elementales y un peso
total:

W, = Peso del aire muy pequei'io y
no se considers: W, = 0

W, = Peso del agwo

W, = Peso de sélidos

Wy = Peso de lo muestra:
W = W o+ W

Contenido de agus w, es el porcien
to del peso del agus con respecto al

peso de los sélidos.

RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

b
flb 1.
KSV"‘ ws
VS
= —Ws b 2.
¥, Vi
Wg+W
L

Vit
5\50 Ws+Vyxfw

Vi
= ¥m-buw

Feso volumétrico de los sélidos se de
fine como lg relacidn entre el peso
de los sSlides (W } y el volumen de
los sohdos (V .

Existen ‘otras relaciones de pesos y
volumenes: pesg volumétrico del ma
terial seco ( ¥gq); peso volumétri-
co del material humedo { m)' pe
olunétrico del material saturade
im, ); peso volumétrico del mate-
rua! sumergudo { Ym)

15
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e ). RELACIONES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

W

W

S=

~ Ss : (adimensionat )

it c

Peso especifico de los sélidos, 1e de
fine como la relacién entre e pess
volumétrico de los sélides, que cons
tituyen las particulas de suelo y el
peso volumétrico del agun destilady

a 4°C g lo presién otmosférica al
nivel del mar.

il D g.

"I Dal

Do 2.
NDa3
liDa 4.
1 D g 5.

IO b.

Hobl.

NDe.

HDci.

DETERMINACION DE {AS RELACIONES VOLUMETRICAS Y GRA-
VIMETRICAS DE LOS SUELOS . i -

-

Relacién adimensiongles fundamentoles entre pesos o entre volumenes

Relacién de vacios e
Porosidad n
Compacidad relativa (SR
Grodo de satumcidn G,
Contenido de aguo w

Relaciones entre pesos y volomenes

. - x5
Pesos volumétricos X ’ .

Relaciones gdimensionales entre pesos v volomenes

Pesos espec i.TiCos_ 5,

17
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HDal.  RELACION DE VACIOS

El cociente qua resulte de dividir el volumen de vacios entre el volunen de séli
dos (en una muestro de suelo), se le llama relacién de voeTos (e} Permite juz-
gar cualitotivamente el acomodo de los particulos en fos suslos granulares y la

deformabilidad en los suelos finos.

Relacisn de vacios {e) varia con el ocomodo, forma y dimensidn de las porcio~

nes 36lidas del suelo.

Acomodo de las particulas sélidas

Una concepcitn simplista de lo manera en que se modifica lo relacién de vacios
debido al ocomode de sws particulas, se obtiene ol analizar el agrupomiento mas
compacte y mds suelto de un conjunto de esferas.

Acoinodo mds suvelto Acomodo mds campocto

- Fig. |

Forma de los particulas sélidas

Lo forma influye en-el valor de la relocion de vocios ya que si en lugar de es-
feros como se analizé anteriormente, se suponen maralelepipedos semejantes a car
tas de barojos, el acomodo mas compacto es mucho menor que en el caso de los
esferas; ya que se puede considerar practicomente nula lo relacién de vocios al
acomodanse como un paquete de naipes. El caso mds suelto se puede hacer si se
arreglan come  wn castillo de cortas, lo cual da una relacién de vocios mucho

mayor que el que di el acomodo de las esferas.

Tamahio de las particulas sélidas

E! volor del volumen de sélidos es funcidn de los tomadios de las particulas y po

ta ¢l volumen tatal dado, el aumento del volumen de sélidos disminuye la rela--
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lacién de-vacios y una disminucidn del volumen de sélides, provoca wn aumento
en lo relacién de. vocios.

-

En una estructurocién comoe la de los tarjetas de noipes mencionada, si el naipe
es grueso lo relacion de vacios disminuye poro acomodos mds sueltos. Cuanto =
los naipes son delgados y pequefios se pueden ocomodar en forma de cajo wnién

dolos por las oristos con lo cuasl la relacion de vacios se hace muy grande.
LI *

Al disminuir el tomafio de los elementes sélidos del suelo disminuyen las fuerzas
de cuerpo, que son funcién del velumen (por ejem. el peso) y las fuerzas de-su-

perficie { por ejem., lo odherencio ), que varian con lo disminucién del drea . -

extema del solido; lo relocién entre los fuerzes de supedicie y las fuerzas de -

cuerpo crece a medida que disminuye ¢l tamafio de!l elemento, porque la relacidn

c;es.nm = "'e" ‘Ilomodo superfici.e.relariva, oumenta al disminuir el ‘vorh.men
del 'cuerpq, yo que el drea es funcidn del cuadrado de la longitud y.el volumen
del cobo.” : S RN,
Por este hecho al disminuir el tomafio de las mrticules las fuerzas de supe.rfi.cie
e hacm muy importantes y pueden llegor a ser mayores que las de volumen, lo
cual permite concebir un acomodo que dé wna relacién' de vacios muey gronde,
yo que los sblidos pueden arreglarse pegados en los bordes (las fuerzas ;ie super-
ficie son muy grondes comparades con el peso) hasta formar un vo.lurnen hueco
como wna coja, con wn volumen de sdlidos muy pequefios =l cons_ri*ufdc; épr el

volumen de las paredes de la coja.

<l

CBTENCICN DE LA RELACICN DE VACICS PARA EL ACCMCDC MAS SUELTC °

DE ESFERAS

L+ ne ‘
Viotat » L7 «laa)® = a3 @3 .
Vi« £ ar2ne % w(d? (a)- 052364

Viol = 0.5236d%n .

L WeVe- Vs |

Vv = n3d® - 05236 Sn "

e W . med-omigdt
Vs . 05236d3n " o

n3 d3
05236 d> n

3
4 -
€. 5 05236 n

I = L9~ 1

-8 = 0.9l
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Un atomodo mas compucto de asferas o3 cuands farmor un Tetroadro.

Lo Relacién de Vacios en este caso sa obtiene :

C= ntd
Gz 72 +ab?
: El Y 3li 3:
<. 2 5 : volumen de los sclidos sero
. . V IO PLENNY
G * Bagricentro s 8
2 El voldmen total serd
oPEEH  Op o % | |
Eoy]
i . A3YE 343 V2
Co- gé?»— i Vit @ g ntav o5
ob . . ., -
. 3 . El voldmen de vacios
- Vie 0° 2 A - - :
. Volumen = ; V\r - VT -V @2 d3T_J§ - ._6_‘" a>s

A

n* Ho.de esteros’

d - gidmetro de los esferas La Relocion de vacios

hi

Para la primera copa elNode esferos es,

&+ superficie

- nedo=D +{n-2) + (n-3) 4-=c ¢ |
» (nen) (n) _ 1 :
‘2‘

n2 +n)

Para la segunda copa

2- —'2- ta=4)n -%(nz-n)

Para ia tercera capa
3- —%(n—?.l (n-t} = -é— {(n€~3n-2)

Asi sucesivamente,
Para vun No.de n esfergs el fotal de ellas es:

§=_é. {Sn?+ =n) ¢ S= oot in+2) _ o total de esferas
. [ -

S :-16— (n3—3n2 +n)

e -

Vv _yﬂg_VT -1

€- Ts h Vs T Vs‘
- V_i_|_ n3d3f2—/l‘2_|
s
. BfAm - __wen o
€= "I H6(E (n3 3w )
G .
e = n3/2 (36) 1 31n3.V2 .
= - =
2 vt (a3 = 3p +n) 1 (n3-32 +n)
Ve  _nd -1: 32 - 035
i { n3-3n+n) T

cugndo  n—w00
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Lo refacién de vacios poro eferos e o = 0.91 y e . = 0:35 y los re-
)

laciones de vacios obtenides para el caso de los nai e = 1
Fa aipes mc’x 3 el'l'l;'ﬂ

son para formas regulares ¢ iguales; las reluciones de vocios miximas y mihimas

en suelos (con diferentes tamailos de granos) que se han encontrodo experimental==

mente son: .
L Sueles -
0.25 - - Ar-enu muy.com;ncl—a_-
0.85 - . - Arena- limosa R
1.60 Areng fina uniforme
) 1.2¢ - . . Limo wniforme -
8.C0 , ) Arcilla r;wy comprexfble
11.00 Arcil!a altamente compré.ible
L - AR T‘;.'_:.’.I‘:"":! .

En cl cjemplo de las esfergs se encontrd que la L 0.91, en cambio la
relacién de vacios media del prime;'—ésfru.io defermable-de lo civdod de México, -
resulto de 6.9; esta c.l'llfermcid' se éxp;[ica si se toma en cuenta que los particulas
de arcilles de la ciudad de México son muy pequefas y alargadas, en forma de

hojuelas o de palillos, lo cual ‘permite wne estructuracidn de castille de naipes

de dimenciones sumamente reducidas-

Las porticulas s6lidas que forman la primero ogrupacién de castillo de naipes se
denoming estructuracién primaria y junto con otras semejontes, forma también grv
mos de tamaio diminulo con peso muy reducide, por o cuwal los fuerzas de adhe—

rencio entre estos grumos secundarios ¥ otros ondlogos, do la oportunidad de que

se creen grumos mayeres, de estructuracidn terciorio que son los que sc detectan

o primera vista en los arcillos de lo civdad de México.

Lo primera estructuracién {particulos sélidas con parrf;‘;Jlus sélidas), se de.wmina
estructuracidn pr?;'naria, la mién-de estructuraciones primaria que forman el pri..
mer grupo mencicnado anteriormente, constituye lo estructuracisn secundaria. la
estructuracin terciaria como lo de lo ciuded de México se presenta at uwnirse gru
mos <e estructuracién secundaria .y también se llome ponoloide. El acomodo de

las 'parifculag finas pe.rmile explicar el fenémeno que se presento al remaldearse

los areillas. Al modificarse ko estructurg original se disminuye lo relocién de |va -
cids y la resistencia del suelo, también aumenta lo deformabilidad dado que la
nueva estructuracion no tiene lo mismo -‘:dherm'ci;a entre grumos que'ienfu en esto
do original; como sucede al romperse lo estructura de wn edificio que yo es inca

poz de resistir los esfuerzos que soportaba estando eqrera.

Ai quedar en reposo las arcillos remoldendar se generan las interocciones entre
grumos ¥ se recupera gran parte de las coracteristicas de resistencia y deformabi.-

lidod que originglmente tenia el suelo, éste fendmeno se denoming "THXOTROMAY.

Obtencién de la relacion de vacios

Para determinar lo relacién de vacios se mide el volumen tote! de la muestro la-
bréndala en forma regular que permito el calculo del volumen o bien midiendo|lo
muestra con mercurio; en este Ultimo coso In nuestra de forma irregulor se sumerie

dentro de un recipiente, " el volumen de mercurio desplazade serd el volumen total
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I

de ella. Por otra parte si la muestra se seca o Y00°C duronte 24 horos y poste-
riormente se pesa, se oblienen por definicién el pesc de los materioles sdlidos se

cos (W) , este peso dividido entre el peso volumétrico de los sélidos, dord el

volumen de sélides (V,); por consiguiente para obtener la relocién de vacios se
'
divide lo diferencio entre el volumen total y el volumen de sélidos entre el vely
N h . . - l_A

men de sélidos.

27

Peso seco de lo muestra obtenido despuds de secar lo muestro g
110°C durante 24 horas, y pesado en wna balonza de precisién

con una aproximacion de 0-1 gr.

Peso especifico de los sélidos.

\'A =
e = - _1 v = V’ +.6.9, ‘L
s v, ‘f"

fig. 2

Otrg forma de obtener la relacidn de vacios esfijarlo en funcién del peso 9pecff_i

co y del peso volumétrico seco de la muestra:

jeq

\4 = Volumen totgl de la muestra

vy Ty, 0
VS VS
WS
s, Yo
% S Yo |
W
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RELACICN DE VACICS

$e mide el volumen total de fo ;

muestra { Vi),

$e seca lo muestra ol horno o+ .
100 <€ duronte 24 horos .

t Se peso lo muestta seca y se cbtiene

“ei peso de los materiales sélidos,

. Ws

El peso de los materioles sdlidos se
divide entre el peso volumétrico -
de los sélidos y se obtirne el volu-

men de los sdlidos. Vs:-}.\';_s-

lo diferencio entre el volumen total

y el volumen de los sélidos, es el -

volumen de vacios.
Vv = Vi = Vs

El volumen de vacios se divide entre
a!l volumen de los sélidos, el cociend

te es lo relocidn de vocios,

1.

OBTENCION DE LA RELACION
DE VACIOS.

a) Recipiente con mercurio
b} Homo de secado
c) Bolonza de presicidn

d) Probeta graduade

24
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OBTENCION DE LA RELACION DE vaCIOS

4. Se divide el peso de los materiales sélidos
entre el peso volumétrico de los sélides "
W para obtener el volumen de sélidos. 5
s : e -

W,

Vs. = b: : .vs=--“1"i-—=-ss—’?{°:-_

V. Porg determinar la relacién de vocios, se mi
de el volumen total directamente en uno mues
tra labrada rectangulormente. Si la muestra es
irregular, se sumerge ésta dentro de un reci—
piente con mercurio, el volumen desplozado,
serd el volumen total de la muestra.

Vf_

¥s

5. El peso volumétrico de los sélidos * Xs"’ se
oblizen o portir de la relacion:

5 = ———h/ ;
s XW

2. Se seca la muestra en el homo duronte 4 -

horas ¢ 100°C.

5
3. Se rem la rr_lufstro’?.e;u y se obtiene el peso :,§ 6. lo diferencia entre ¢l volumen totol menos
de los materiales solidos. = el volumen de sdlidos dord el volumen
5 - T
W, 3 = de vogcios.
4 vV, o=V, -V . -
R v H

91
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bi

Se divide el volumen de vocios entre el voly
men de sélidos para obtener finalmente la re
lacidn de vacios “ & ".

UNAM
FACULTAD OE INGENIERIA

INGENIERIA CIVIL 33
GEOTECNIA
RELACION DE VACIOS Y PGROSIDAD '
OBRA: FECHA: ¥
| LOCALIZACION: OPERADOR: .
SONDED Ne ENSAYE: |
MUESTRA N -PROF. CALCULY |
DESCRIPCION: i
i
Velumeniofal] Peso de fos  |Pesc volumerel] volimaen de | Velimen de| Relocién de | Porosidod EN?AYE
de lo mueskal sdlides co da los solidoy sldoa vagios vaclos
Wi Ws . Vs ."}’s_. Wivi-vsje s _y% N ___V.V\: e
ACLARACIONES: I
OBSERVACIONES l
Registro | J
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DURANTE LA OBTENCION DE LA RELACION DE VACIOS SE PUEDEN
COMETER LOS SIGUIENTES ERRORES

Al medir el volumen de mercurio desplazade por lo muestra

No tener lo muestra el tiempo suficiente en el homo ¢ lo temperatura

adecugda.

Obtener malas pesadas

11DaZ. POROSIDAD

La poresidad relociona el volumen de vacios del suelo con el volumen total que
éste tiene; esto propiedod se uliliza con los mismos propdsitos que la relacisn de
vacios. Conocida la relacion de vecios lo porosidad se puede obtener con lo si—

guiente expresitn.

v
e v
n = n =
1 + e Y
n = Yy
V, + V¥,

Lo porosidod permite viswolizar la relacidn entre el volumen de vacios y el volu-
men totol. Lo variecion del volumen totol de la ‘muestra se puede expresar con la

variacién de lo relacidn de vacios o con la de ko porosided. En ‘el primer caso la



0¥

o e ip ¢ )
variacién del volumen, medifica sdle el volumen de vacios y mantiere constante

el denominador, (dodo que por hipétesis el volumen de los sélidos es invoriante);

en cambio al expresar la modificacién con la porosidad cambian el numerador {e

volumen de vacios) y el denominador (el volumes total), lo que dificuita las ope

raciones matemdticas, por esta rozén se utiliza

porosidad.

mas lo relgcidn de vocios que lo

e

iU o s

PCRCSIDAD

Se mide el volumen total de lo -

muestra,
Vi

Se seco 1o muestro al horno a 100 C

durcnte 24 horas,

Se pesa la muestra seca y se obtiene

el peso de los moterioles sélidos.

W

El peso de los materiales sélidos se
divide entre el peso volumétrico de

los s6lidos y se obtiene el valumen
de los sélidos. W3

Is

Lo diferencia entre el volumen total

y el volumen de sélidos , e el volu-
men de vacios.

Ve =Vt - Vs

1

S obtiene lo Porosidad.

Vv
Vit

LFIN
et

S
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1.

EQUIPO

OBTENCION DE LA POROSIDAD

Recipiente con Mercurio
Homo de Secado
Balanza de Presicion

Probeta Graduada

OBTENCION DE LA POROSIDAD

1. Se mide el volumen total de lo muestra, lo-
brandola rectangularmente y si no es posible
y tiene forma irregular, se sumerge dentro de
un recipiente con mescurio; el volumen des-
plazada serd el volumen de lo muestia.

A4
t

2. Sec seco la muestra al hore durante Z4 ho-
ros a 10C°C.

3. Se posa Ja muestra seca y se onliene el pese
de los materioles sélides.

Vi
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Se divide el peso de los materioles sdlidos
entre el pesa volumétrico de los sélidos " s
para obtener el volumen de sélidos.

V’=T—

s

El peso valumétrica de los sélidos " x" se
obtiene o partir de lo relacidn:- s

(s

Lo diferenzia entre el volumen total menos
el volumen de sélidos dara el volumen
de vacios.

<I<

7.

Se divide el volumen de vacios entre el voluy
men total y se obtiene la "POROSIDAD*.
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DURANTE LA OBTENCION DE LA POROSIDAD, SE PUEDEN COME--

 TER LOS SIGUIENTES ERRORES =

" Al medir of volumen del mercurio desplazado por lo muestia

No tener la muestra el tiemps suficioite en el homo a lo temperaturg

odecuada.

Obtener melas pcsc:dc;s

o,

Py

o ik 5,
PRIttt et bl

A
Xy

S

ey

iy

HDo3. COMPACIDAD RELATIVA

El:_pc;-rci‘{rjlel -compucidcd relativa {C,) permite describir lo compacidad de wn sue
l; arenoso de manera concisa; entendiéndose por compacidad de relocién que mi
de el g'rd'i:!.cf_de acomodo de las porticulos constitutives de los suelos y se expresa

de lo' forma siguiente:

c Cmax - Enat
. o= —
emG'X - emrn




Lo cdteniiin de o cornpuc.dad reletiva es dificil de ranlszor ya que la delermi-

R .
aCidn de ly - . (relacién de vacios rnaxumq) y e . (relocion de va--
- mx min =

Civr minitg), dependers del procedmuenfo de compactacién que se utilice.

T e

Pary la Guerminacién de lo compumdud relativa (C, ) en arenas se gcepta que: Tel

est Tt : .
atke i suelto (el cual define a eps,] ‘se obtiene dejando caer lubremente

les

Merg o estudio en cstado seco en wn recipiente de volumm ccnocndo, al &
tad: -

e rreyy .rampc:lo de suelo” corresponde enin y se obtiene vubrcndo el remp:en
te conr ol

"a!crlal seco obtenjéndose un mejor acomodo de pcrrhculor a| esfcdo
nat -

“"Jl '/-espondrmte !a €at’ la cual determing la muestro oblenldo en el si
tio, ’ ) .

3

M'}u-u, 7 fores empleun Iu pulubra Dens:dud Relativo ol referirse o la Compaci-
dm.! K i o ‘

'lJ-__‘ -

Bl cancrge, dc compucidad relativa se introdujo paro estimar el acomodo de par

ticuleg, cdes

' swelo gronular tal como se mcuenrro e 19 ngturaleza y permite

eslin o v H . sl F 1
*n osditativamente las propiedades mecdnicas de los suelos; en la fig. 4.

5€ mugestye s - . . . , - ,
st s relocidn empitica entre C, vy los parémetros de resistencio al es

fuer
Crs6 cugate, cohesign C y dngulo de fncc.on intema, rumblen en lo

fig. 5 e mucstra o numero de golpes de perforacién esténdar y la compacldad

COMPACIDAD RELATIVA (Cr)

SU'ELTAl

- N z

‘_

g

o.

=

[e] e
8] /

> —

2 y ol

< vd -
[ —

5 / 8-
[ Vs /

= ~

3 ]

L~ “

5 e

< // /

o

[1%]

=
ph

| e ¢ 8§ ¢ g8 8 ? g
g (Jopupise voDIIeUsd 8D DQen.d #p 814 1)
g uppnuwad ap waQ £ 0Jod sadiod ap dsswnnN‘N
0

.

=)

=

kLo 3e* A8 40 42* 44 48

32

28* 0.

ANGULO DE FRICCION INTERNA

1)-Arena angulosa o redondeadd” de mediond o gruesa

2)Areng fing o limosa

. Fig.




NORMAS PARA CALIFICAR LA CONSISTENCIA
EN LOS SUELOS COHESIVOS ¥ LA
COMPACIDAD DE LAS ARENAS

ARCILLAS Y LIMOS PLASTICOS

CONSISTENCIA

COMPRESION
SIMPLE

No. DE GOLPES

MUY BLANDA

MENOR 2.5 T/M?

MENOR DE 2

BLAMDA 2.5~ 50 " 2 - 4

POCO FIRME 5.0 - 100 " 4 - B

FIRME 10.0 - 20.0 " 8 - i5

MUY FIRME 20.0 - 40.0 " 5 - 30

MUY DURA ~ |MAYOR 40  ° MAYOR DE 30
ARENAS

COMPACIDAD

No.

DE GOLPES

MUY SUELTA

SUELTA

POCO COMPACTA

COMPACTA

MUY COMPACTA

MENOR DE 4

4 - 10
10 - 30
30 - 50

MAYOR DE 50

Corratacion entre el numero de golpes de lo prueba de penefro-
cion estandor, con la compacidad o consistencia del material

explorade,

ST

fig. 5

La tablo siguiente relocions la compacidad relativa con el estado del suelo.

Compocidad relotiva Descripeisn
0.15 ' ‘ ’ Muy suelto
.15 ~ G.35 Suelto
‘C.35 - 0.65 . Medio denso
.65 — 0.85 Denso
.85 — 1.0 Muy denso

Table 2

No existe en lo getualidad m_procedimimro preciso para la ebtencién de ls com
pacidod relstiva de fos suelos (C,) , dado que no se ha definido cual es el e

todo mds suelto y el mds compaeto del suelo.

‘En estc trabajo se explicard uwn procedimiento por el cual se puede obtener la com

oacided relative en Funcibn de los pesos volumétricos; - lo. compacidad rela
tive se puede expresar en funcidn de los diferentes pesos votumétricos del svelo  —

oara los diferemtes grodos de compoctacion, en lo forma mostroda en la hejo 55

fi srocedimiento para la obiencidn de lo "Compacidad relative”  consiste en ba
suterminaein de los diferentes pesos volumétricos secos § ﬁd.", natural, mdximo

. miimo.

. S -
Farz lo obtencién del peso voluméirico seco natural { anor)f se toma uno mues
73 de suelo donde se desea conocer lo cpmpgcidud-rehﬁvi: (C,} (generglmente

iz muestra extraida es de aproximadamonte 3 lis.} esta muesira obtenidc se seca
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¥ se peso obteniéndose el peso seco (W,} y parg lo obtencién del pese volumg
trice seco notural se divide este peso entre el volumen de la muestro (v,

Este volusen es igual al del recipiente.

W
X - —_—
dnat Vi .
Pura |u oblmc:on del peso volumétrico seco "n:mrno ( dem la muestra secq’

se disgrega sin romper los granos sohdos de! suelo y se deposito en wn recuplenre

dc .volumen y peso conocido {film. 4 p3g. 54), por media de un cuchoron de 1mi

_no de|ando caer el suelo de 30 cm, de altura rruves de un embudo de 2.5 cm

de mumerru, cuando el rec:p:ente esre Ileno se enrgza teniendo cuidado de no
compuctcrlo yse pesa { W, }a este peso se le resta del recnplente (W ) ¥ se
obllene el pmo "de los sélidas (V\ ) Dw;duendu este peso entre el-volumen del

recapaente (Vm) se obhme el peso volumétrico seco minimo b/dmm
X L= M
d .
min ‘ Vv

El peso volumétrico seco mdximo (K ) se obtlene depcvsnando o rnuesfru en

mox

tres capas iguales en el reciplmre, compactondo cada capa por medio de wn mar

-finete [ver £i9.8 pig.35) d&ndcle 25 golpes wiformemente repartides a coda capy;
terminada la compactocnon se enfoza y se pexa (W) ), Dste peso menos el peso
del recipiente (\"\r ) dard el peso de los sélidos (W) dividigndolo entre el volu
men del recipiente (V) dord el peso volumélrico seco méximo ( Kdm ’x)

_ K W,

dmax v
. m

9%
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LA COMPACIDAD RELATIVA (Cr) PUEDE EXPRESARSE EN' FUNCION
DE LOS PESOS VOLUMETRICOS EN LA FORMA SIGUIENTE :

emc’r’x-— enulf x 100
€max — Emin . ;

Kd o - Ws. Vs \‘s . Xs
" VA -}'vaﬁ'\ VS-I-Vv'rm'n |+€mfn

Cr =

Xd__ min _ * XS Yd not = ! +S.é. nat

- =_b/5__ SRS I 'b,s~b/dma‘x
. Xd max deo'x

KS"KHIII‘I )
dem. o A - -

)/s"Kdnm ‘ - A —
\6dnct o , .
s - Yomin H_ ¥ - Yanat __\6;__\[5__

. Kﬁm{n | Kdnui . \6dm'n anol

\65 - Kimin _ Ks-Kmax Xs _.XS
dern : dea'x Xdrna’n deu’x

B - anm—den’n :

deﬁﬂ anm . defn Kdnﬂl . B:jmo'x . 6dno! - Edmu'n
11 h/ancl dem nnm 6dmo'x— Jd min

Xirm'n h/cimdx : ijl’n mdma'x

[
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|Se deposito le muestra en un

CCMPACIDAD RELATIVA

Se tomo uno muestro de -
suelo de 4 Kg. de peso.

i

Se obtiene

d not.,

1N

Se separc la muestra en

dos porciones.,

Se toma lo otro porcion de
la muestro y se disgrega.

|—Se seca lo muestra, _|

recipiente de volumen cono-

_r

Se pesu ¢l recipiente con la
y muestro,

l VWmr,

T

Se le resto el peso del reci-
piente,

Ws = Wmr = Wr
Se obtiene el ¥ dmin

f Ws
E dmin = Vm

o Jomax. {Jdnot - Femiry:

~ Ydnot. (j’dmOx-)’drnin)l

@

cido, dejondela coer de 30 coy.

r
FE &nrozd. J

i

Se ho
caleulade

Se toma vna de los porciones
y se disgrega. ’

i

EE seca la muestra, [

[Se deposita lo muestre por me

dio de tres capas en unreci-

piente de volumen conocide,Vim.
I

Se compacta cada uno de los

capas por medio de un morti-

nete dandole 25 golpes.

|

Se enrozd y se pesa,

vimr, J
{

Se le resto el peso del reci--
piente.
Wm = Wmr - Wr

l_ ;

Se obtiene el deux

wWm
deox . Vm
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OBTENCION DE LA COMPACIDAD RELATIVA

e}

c)

o

.Cuchardn de lgmina

Recipiente metdlico de 944 cm?
Cherolo .

Enroxador

Béscula de 20 kg de copscidad y 0.1 gramo

*de aproximaciga

Martinete de 2.48 kg de peso y una alturg
de caido libre de 30.5 cm :

PROCEDIMIENTO

1.

2.

3.

. men de lo muestra (V).

Se obtiene el volumen de la muestra del | -
suelo donde se desea conocer Ig compmcidad
relativo, generalmente alrededor de 5 Its.

v

m

P

Lo muestro obtenida se seco y se pesa, obte
niéndose W, ’

Se obtiene el peso volumétrico seco m-.nurcrlI
dividiendo el peso seco (Ws) entre el voly-




LT

4. Faro lo obtencién del peso volumérrico seco-
minimo { Y4, ) lo muestra seco se disgre-
ga sin romper los granos del suelo y se de-
posita en el recipiente cilindrico de volumen
conocido { 944 cm3) por medic de v cucho
ron de ldmina dejando ceer el suelo de 30cm.
cltura.

5.7 Quando el recipiente esté llenn con el svelo
suelto se enroza teniendo cuidado de no -
compactarlo y se pesa-

Tow

sr

6. Al peso obtenido ol peser el recipiente junto
con la muestra (W, ) se le resta el peso del

WRéw - W recipiente (W) y se fiene)el peso de la -

R S muestra suelto seca (W, . ).
: - Smin

7. ULividiendo el peso de lg muestrg suelta seca
entre el volumen del recipiente se obtiene el
peso volumétrico seco minimoa,

- X Ws mén
dain 7

Vi

8. El peso volumétrico seco maximo { Xd .}
" se obtiene depositands la muesten en  MOX
tres efapas iguales en el recipiente,compac-
tando cada cope. :

9. Se deposita la primera capo y se le dan 25
golpes udiformemente repariidos por medio del
martinete, con altura libre de coida de 32 cm.



12, Al peso del reciziente con lo muestro (V:I“)
se le resta el peso del recipiente (W) y
se obtiene el peso de lo muestra seco com-

poclada.

10.  Se coloca el extensémetro y se repite el
procese pora las otras dos capas.

-
Smax

WSrn:l 13. Yo obtenido el peso de lo muestra seca Ws

=7 y conocido el volumen del recipiante Vg,
. .. d Vm se obtiene €l pese volumétrico seco mdaximo.
C max .
. : W, .
j _ Smax
. g =
max v,

it. Terminada lo compactacién, se retira el
exteniémetro, se enroza y se pesa el reci .
piente con la muestra . - C _YdmastJdnar- Tdma) . ~ . .
- ’ R Ydn 14, Compacided Relgtivag.
o t¥dmar- Tdmn)

“ﬂ
il'
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Doc.  GRADO DE SAFURACION

El grado de saturacién. (G, ) mide el porcienro de los vacios del svelo que es

tan llenos de agw, | o o
. v,
G = x 100
w v
v
f0 % = Suelo seco
G _ ({0 <G, <100 % = Parcialmente soturado
w

100 % = 3Soturade

Los valores mds ‘bajos del grado de saturacién que se encuentran en el planeto

tierrr ;e obtiecnen en arenas secas donde se pueden determinar G, del orden

de 2.CG 35. Los suelos saturados donde G, =100 % ocurren generclmente abajo

cia el corte eriginada por la tensidn capilar en los meniscos que se forman en

del nivel frodtico y en zonos e que por capileridad asciende ef agua hasta sa-

turar ¢l suelo.

Debe tenerse presente que hoy aire y gases disueltos en el ague por lo que tam

poco se preseata rigurosomente el valor de 103 %.

E! grado de saturacién es significativo en el comportamiento mecdnico de los
suclos; en arenas intuitivamente se puede comprender este hecho observando las
ployas, en la que sa presenta wnc zone de arenas parcialmente saturades donde
se puede caminar, pueden incluso trgnsitar vehiculos; gracios o la clta resistent
elle, rosistencia que se pierde al secorse o ol saturarse lo areno porque desapay

recen los meniscos.-

Lana T one de,
Qrene Sava Greng Py
. Parciaimeare :
Seca Eaturade Lora de

Srinat Saturaday

Baturedo - _ . i_____
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En arcillas el grode de saturacién os generalmente olio, excepto en zonos desér

ticas y sobre todo en la costra superficial del cstrato.

Algunas arcitlos con grode de saturocién del 90 %%, al tocis parecen que son
9 _ pa q

secos porque adquieren wna resistencic o la compresién muy alta.

En fos depdsitos de orcilles saturados siempre queda aire atrapade v la decompo
sicién de materio orgénico genera gases, esto hace que el grado e saturgeidn
sea menor que 100 %, lo cual se puede comprobar ol obtener muestras inaltera

das donde se generan expansiones por el combio de esfuzrzos gue sufren ol ex-

trgerse, expansiones que originan _cambios de volumen, aumento de la relgcién

de vocios y disminucion del grodo de soturacidn; este fendmeno se puede obser-

vor, de manera cualitativamente con wno botella de goseoso, ontes de destepor

la tiene wn volumen aparente,  después de destaparla aumenta de volumen y ol
dejor que se libere el gos disuelto el volumen disminuye sensiblemente, la varin
cion se debe a los cambios de volumen en los goses originados por el combio de

presion en lo botells. -

En lo siguiente tobla se closifican los suelos gronulares et funcién del grade de

saturacion.

Obtencién del arode de saturacién

Grgdo de saturgcion ' Estado del suelo

0 . ; ’ Seco
v - 25 " Lligeromente himedo
25 - 50 Himedo
5 - 75 Muy homedo
75 - 99 Mojodo
100 _Saturade
' Teble 3

Pare lo obtencidn del grado de scturacién es necesaric conocer el volumen de agus

que se _chcuentra en uno muestta dada y el volumen de vacios de lo misma muestra;

primeramente se obtiene el volumen de lo muestrs (V) ¥ el pese de lo muestrs =

(\\'m) y pare lo obtencién.del volumen del aguc e necesario conocer el peso del

agua contenido en la muestra (\'.’w) . el que se calcula de |- diferencic del peso -
total de lo muestro (Wr) y el peso de los sdlidos de elic (\-'.'s) obterido ol secaria

a 102°C durante 24 hores.

. iV .
Esta diferencio dividida entre el pesa volumétrico del ogua ({w = 1) se obtie

ne el volumen del sgua contenids e lo muestrg de suelo (V).

- ity
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. El volumen de vacios {V,} se obtiene de la diferencia del volumen de la muestrg

{Va) yrel volumen de sdlides (V,), obtenido de dividir el peso de los sélidos

entre el peso volumétrice de los sélides ( Xs)

v, = e
I

vV, TtV - Y

: v

G, = W x 100
Vy

GRADC DE SATURACICN

[Se obtiene el volumen total de fe -
myestra de-suelo [ Vt } y se obtiene
su peso { Wi},

'S¢ seco le muestra al horno a 100 «C
durante 24 horas,

Se pesa lo muestro seco { Ws ).

Se obtiene el peso del ogua en la
muestra de lo diferencio, - -

Ww = Wt - s

,’ Se obtiene el volumen del agua.
I Vw = W

!
|

w
) . .
Jw = Peso volumetrico del agua =1

1Se obtiene el volumen de los sdlidos

¥

! N : \'ljs

, Vs = s
:

: } 5 = Peso volumétrico de los sélidos

1

i Se obtiene el volumen de vacios -
! restando cl valumen totol el velumen
de solidos.
-

Vv = VI~ Vs

T

i
i

] . .
Se obtiene e! grado de salurecisn,

Vw
Gw = o 100

{ HN)




OBTENCION DEL GRADO DE SAfURACION

cl,

bi,

EGUIPC EriPLEADO

Hormo de secodo

fBalanze de precision
Recipieite con mercurioc

Reglo paro medir o wn Vernier

Probeta aroduada

OBTENCION DEL GRADO Dt SATURACION

1. Obtener ¢l volumen (V) v peso de‘ lo mues
ira (W), midiéndola o por inmersién en -
mercusio (Hg).

2. Secor lg muestro al horno a 100°C durante
24 horas.

3.- Pesar lo muestra sece W



4. El peso del aguz (W ) se obtiene de - " 7. El volumen de vaeios va) se determing| res
. o - - R tando del volumen torgl (\."1 Y. el volumen
. de los slidos (V).
Wm"w ?Ww Yo T W o= W, v_ v_v
‘ . Vi
| S . Vo= v -y
v t 5
5. El volumen del egua se determing .
. A" = ._W'w__ - ’ '
. " -
w ' Y =
— " — o G o
o= ( 1) b/w = Peso volumétrico del agua 1 gr/cm3
5 ! . - ‘ 8. Se obijene el g-rudo de seiurocisn. |
CINE Vw x 100 g v,
. ' ”
5. El volumen de Ig muestra seco del suelo, e VV ) Gw?" = —— ]Qp
obtieng de: - ] Vv,
W

\65 = Peso volumétrico de los sélidos.

v A
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FACULTAD OE

A M -

INGENIERA CIVIL
GECTECNIA

INGENIERIA

GRADO DE SATURACION

OBRA: FECHA:
LOCALIZACION! OPERADOR:
SONDEQ N2 ENSAYE N2 __
MUESTRA N2 PROF . CALCULO:
DESCRIPCION:
voluman Paso Peso da Peso del voltmen deif Volumen de| Volimen def Grodo de
totol rotal muesiro sa-fogue en ig {ogua en 1g flos sbhidos vocIas splurocisn
co muestro musstra v
Voo Wi Ws Ww s WT Wl v, \':"' = ?,\? YVer Vr-Vs Gw._‘;v—.noo
ACLARACIONES:
OBSERVACIONES -
Regisrro 3

[

(9]

DURANTE La OBTENCICON DEL GRADO OE TATURACION SE PUEDEN

COMETER LOS SIGUIENTES ERRORES

tn la obtenzion del volumen 1oiai de g mvesirg

Mo 1ener fa muesirs el tiemoo suliciente en el homo o lo temperaturg

odecuadn.

Obtener malas pesadas
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11Da5. CONTENIDO DE AGUA

$c define como contenido de agua del suelo lo relacidn entre el peso del ogua

contenida en wna muestra de 8 y el peso de los sélidos del suelo de la misma. -

Este Gltimo peso se ohtiene al secar el espécimen a 10G°C durante 24 horas.

'Estc-iemperqt'uro se ha H{édo para normar la contidad de agua que debe ext'ruer-

. e p . ve s¢ en--
se del suelo, pero no significa que el agua asi medida sea toda la .q

cuentra en el material. En la masa del suelo s¢ pueden presentar diferentes cali-

dodes o estados de agua, no toda el agua en el interior del material se comporte

- de la misma forma y pueden sefalarse:

Se define comas la que pierde el suelo cua

V. Agwa higroscépica

o superficial . do se ho secado a la tempemtura ambiente.

Bz la deterice en ef sucla por Tenduinoy, eo-

2. Agua capilar .

pilares y osta sujcta a jresiones nenali rs.

3. Aguo grevitacional

Es lo que se comporta de ta misma formn qun

el agua o los ries, lugos y marcs, y tla sy

jcla o presiones positivas, generalmente dubi

do o su propic peso o de esa magnitud.

4. Agua adsorbida o Es lo que s acomoda en el evtono do las
sélida , particulas minerales formands ung capu alio-
dedor de las moléculos del suelo; ostd sujela

o presiones que aumaentan a medida que se

- . i I
Hega ol Tindero de las moléculas del <3lido.

Esta agua se encuoibie sujcta 0 prosiones oo
A

_mamente altas (2000 k/em)'y se compatta

en formo completomente dirclente ol agua i

bre.

E contenido de agus es wna de las rolaciones gravimétricas de los suclos «dn mds

focil obtencitn y se expresa en porciento de la foima siguimnite

* G-P-Tschebmarioff, in Soil Mechanics, Foudation and Farth Structures, cits o
intetkom H. F., in Soil Science Agosto. 1943, pig. 101-105.
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donde:

W = Contenido de agua
W, = Peso del aguo

W, = Peso del suelo seco

Este parametro permite prever el posible comportamiento mecanico del suelo en -
forma cualitativa; es decir, estimar aproximadomente o resistencio al corte y la

deformobilidad de! material.

Instituivamente es.evidente y se puede comprobar en el laboratorio, que no se
comporla igual un materic! con alto contenids de ogus que &l misma con bajo
contenido de aguo. No se comporte lo misme wna arcilla con conienide de agw

de 50 % y saturado, Gue ofra con contenido de ogua de 200 3% tembién satura-

do; lo ercille con el olto contenido en estedo natural es més compresible, menos

resistente ol esfuerzo corfonle que la de contenide de cgua bajo.

Lo enterior no significo ue se conozean los valores de-los pardmetros de las pro
piedades mecanicos de los suelos, solomente se establece wna relacién cuwelitativa

de su posible comportomiento en funcion del contenide de ogua.

Valores eproximodos del centenido de agua oara diferenies muestras de suelo

Arcio densa saturade . 0 %
Arcillo glaciol saturads ' } 40 %
Arcilla bentonitico saturada 200 °:

Arcilla de la civdad de Mexico 306 - 500 %%
Arcilla altamente compresible WL %

Tabla 4

Obtencién del contenido de ogua

Consiste en obtener el pese del ogw que conticre lo muestra de suelo (W) ¥
el peso del materia! sélide de lo misma muestra {%,); pora la determinacion del
peso del agua se toman oprox, 60 gramos de muestra y se pesa (W}, obtenién-

dose el peso total que es igual ol peso del aguo mds el zeso de fos sélidos que

se encuentro e lo muestra (W' =W, F Ws), posteriormente se seca ol hor

no g una temperaturg de 100°C duronte 24 horas, se pesa obieniéndose el peso

de los sélidos (\r'.’s), al peso total se le resta el peso de los sélidos (W, - Vi)

“que es iguwal al peso del ogua {W,, ), dividiendo el peso del ogua entre el peso

de fos s6lidos se obtiene el contenido de ogwa.

W

W % s ——w— x 100

Ws

FAl



CONTENIDO DE AGUA
OBTENCION DEL CONIERIDG DE AGUA

Se pesc lo muestra

Vim

Se seca lo muestro en
el horno o 100 ° C . e

S¢ peso lo muestra se-
ca: W i

Se calcula ta dife--"
rencia entre los pesos
hdmedo y seco: Wm-W,

—

Lo diferencio daré el -
peso del agua que tenia
el material: W,

Se divide el peso del o
gua entre el peso de loj (I (WL
sélidos secos: W,/ W

a} Vidrio de reloj o refrectario

b)  Balemze de precisidn con oo e B gugimon

Del coq'l_ente se obtie- ) ¢} Homo de secado o femperaluig constants g
ne el contenido de o-- 110°C
gua w , Y s€ expreso . R
en % . , U . Jd) Pinzas, guantes, espdtula
Y .. : )
Ws

FIN

M S dh i, o
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\Mc+ Ws =-WCS

OBTENCION DEL CONTENIDO DE AGUA

2.

3.

Se coloca la muestra del suelo en g cap
sula y 3¢ pexa Wch {peso de cipsule + sue

lo himedo ).

Se 1eca lo muestrg en el homo durante

24 horgs o 100°C.

Se peso lo muestrg seca Wc (peso de cipsy

la + suelo seco).

5

5.

Lo diferencia entre & peso camula + sue
lo himedo, menos el peso capsula + gue
lo seco, dord el peso del ague que origingl
mente tenio el material. -

Al peso de la edpsula + suelo seco se le
resta el peso de lo cdpsula y se obtiene el
peso  del suelo seco.

Se divide el peso del agua entre el peso -
seco y se obtiene el contenido del agua.
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FACULTAD DE INGENIERIA
INGENIERIA CIVIL
GEOTECNIA
CONTENIDO DE AGUA
OBRA: FECHA:®
LOCALIZACION: OPERADDR:
SONDEO Ne: ENSAYE N2

MUESTRA NZ;
DESCRIPCION:

PROF. — CALCULOD;

2h

Pese CEpsu-{Peao capsulal Peso del Pesede 1o Pase ael Contanido da

la + Syelo |+ Susle Seco| oguo capsule suslo seco | agua
PRUEBA {CAPSULA [Himego .
. e TINe Weh Wes -~ W We Ws W ey

gr qr Qr 5 qr . gr %
ACLARACIONES :
OBSERVACIONES:
© Registro 4

DURANTE LA OBTENCION DEL'CO_NTENIDO' DE AGUA SE PUEDEN
COMETER .LOS SIGUIENTES ERRORES

Al nivelar la bdscule antes de los pesadas

Reglizar malas pesadas

No tener las wmuestras en el homo el tiempo suficiente y o la temperaty

ra gdecuads.

Alteraciones que puede sufrir la muestra por medic ombiente o por lo

folta de cuidado en la conservacidn de lu muestra.

N

U

ek
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h.

IDb.  RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

T HIDbl.  Pesos volumétricos

El pese volumétrico de una muestra de suelo se define como lo relacién entre o

peso de la muestra del suelo y el volumen de ella.

Se obtiene con la siguiente relocién:

-

El peso de la muestra (W, ) es igual al peso de los sélidos y del egua instersticial

W, = W, + W,

———————

Ef volumen (Vm),' segin el peso volumétrico de que se trate, asit

1. El peso volumétrico de los sélidos es:

\4
5
.y si el svelo estd seco:
W, =0 - .
Ws = w|'n : _— Ym = b/d = }/ s
Yen = Vs
. w,
Kd = Peso volumétrico del moterial  Seco = —V——-
’ m

[
a
1l
o <

83



2. Si el suelo estd homada. o
) W, X W, j
kv o
( = 5 ww = g’ v’ = : * “5 : = r ——
m V.o+ V, Vv l o+ e I
H v v
—+
5 \&
T:;mbiér); X’

¢ b+ e
3. 5i el suelo estd sarurado
W, = mx'm.- Y Xm = bt T (s V. = V\'r
: Vv w
’ +
X=W;+W.,=“,+Ww=(s 2
sat v
m Ve Vy 1 + e
- Y, rw * . { S e
1+ e w B R e
4. Cuwondo el suelo se encuentra debajo del nivel de aguas fredticas se presen

ta el fendmeno de flotacion, el peso volumétrico se dgfine como:

.

14

[

Tamande

T
3

35

= w. = T
e b , m m
Lo J = ¥ -
3 ‘f) [} ! o "o (Ss n
(____55 1} ";.D = { --bs—_—‘A_ 1
+ ¢ I+ e
. . - N Ny
s+ ¥, ! s lo € Jo . ! cide
"1 ]
O. . - !
55 :!0 T I + w o £ lg . c)l X
—_— = -]
I+ e
)
LR
1 + e
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RESUMEN
Estado del suvelo

S6lidos (nicamente

Seco (G, = 0)

Parcialmente saturado

G, = G,
Saturada

G, = i
Sumergido
$élido ;
Seco

_Parcial saturodo

Sotyrado

Peso

s,
o
n

volumeétrico

- s
Vs
= ‘ Ws
Nm
W, \.‘\.’s o+ W
Vo vV,
Vv's + W
v

En funcidén de las
propiedades volu-
métricas y gravi--
metricas.

§s =

{o, = Ll
sal 1 + e .

T T
Zrs3 yolumétri-0X

- PESC VCLUMETRICC

L

Se obtiene el peso de la muestro

W,

|

5¢ obtiene el volumen de lo muestro

- Vm,

Se seco o muestra al horne o 100 °C
durante 24 hores.,

Se peso la muestro seca,

a7

rSe disgregc la muestro;

1
"Se obtiene el volumen
, los sdlidos.
Vs

‘Ws
Peso volumétrico
SECO'
. _ Ws
\/ b Vm
de li . ]
' -
II FIN
A

i
{Se obtiene el peso volu
itrice de los sélidns.
i s

I} Ys By
I

me~ .

i Se obtiene el volumen

Lvecios, Vv = Vm - Vs

b

de

! Se obliene el peso del

. ogua que saturo la mues-

:"S' Vv = Ww sat,

L

=0
¢ rumedo Wwsal - W
Wi e Ve
-
i

I
Peso volumetri~
co saturado.

x Vs + Wwscl,

i

—

i)

't ™m
I N
A
{FIN 3.
N e



V.

EQUIPO

OBTENCION DEL PESO VOLUMETRICO

a) Balonza de precisidn
b} Homo de secado

<} Recipiente con mercurio

89

OBTENCION DEL PESC VOLUMETRICO

-,

1. De la-muestra de suclo se obtiene el peso -
(Wm) y el volumen (Vm) por cualquier Iméto
dot -

a)

b)

Hociendo ung muestra cobico y midi
sus dimensiones.

‘mdo
|

. : .
Sumergiende la muestra on mercurio ¥ por

medio del mercurio desalojodo se obtiene
su volumen.

2. Con los datos del paso enterior se puede ob
tener el peso volumérrico de lo muestra de
suelo.




th

40

3. La muestra de suelo se coloza ol home duran
te 24 horas a 10C°C

e N amE o pmn E

R 4. 5e saco lo muestra del homo y se pesa, ob-
W w _ teniéndose el peso de lo muestra seca (V).
" - . W : Lo diferencia entre el pese de lg muestra hi

meda y el peso de lo muestra seco se obtig
el peso del agua (W ).

Xd WS | 5 S: b
. e obtiene:

a} El peso voluméirico seco | ‘{d)

Y . WS +WW b) El peso volumétrico saturade { Y o)

¥ ¥~ Yo
\f3='FH "ro
X;m%‘scn - Yo

El peso volumétrico sumergido (Y ), con
el conocimiento del peso Yolumétiito del
“ogw o 4°C y a lo presion aimosférica

UNAM

INGENIERIA

INGENIERIA CIVIL:

FACULTAD OE

GEQTECNIA

PESOS VOLUMETRICOS

FECHA®

OBRA:

OPERADOR:

UBICACION:

b+l

=

L

-
(IS °
2 a
3 g §I-§
o T g
2.5".,3',.
- [
o g7

£ 2
1+3

.
3 :Ii
$

w
o'Co;]
I3 3 n
& € F rm
-_-é
3= 3
a8 oy
o%%i;
o .3
£ 2
E m !
. & ;
E e
-
5 > >
> >
5 W
2238 .

£==
a 2% -
:_,':ﬂu
-
* . |
§3 3=
£3
$s8 ¥
'
o »| E
g8 F*
2 x "
R

=
- o
3:5:
g8 &=
28 E
s &
b
e 3
o 3

H
»
A -
[
Ef ¢
=3
S
> 2
b=
- =

»
P
s E =
a

5

fegislio



DURANTE LA OBTENCION DEL PESO VOLUMEIRICO SE PUEDEN CO-
METER LOS SIGUIENTES ERRORES

En lo obtencién del volumen de lo muestra y en la obtoncidn del volu-

men de los solidos.

No tener la muestro el tiempo suliciente en el horno & la temperaturn

adecuada.

Obtener malos pesadas

Dc.  RELACIONES ADIMENSIONALES ENTRE PESOS Y VOLUMENES

1IDel.  Peso _especifico

El peso especifico de cualquier sustencio se define como el peso volunnélriclo del

materiol -dividide entre el peso voluméirico del ogua destiloda a lo presidn |atmos

ferico y o 4°C.

Xi»t:iliclo

s aogmu 4°C

Ei peso especitico se requiere para colculor la relacién de vocios; se emplen en

el andlisis por medio del hidrémelro y para el cdlcule de pesos volumétricos.
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y i

El peso especifico se puede obtener o portir de lg relacién entre el peso de lo

sustancia y el peso del agus cuando se pesan volimenes iguales.

s = 1 VA _ W
s xw “'U/V \Vw

Por definicién la temperatura del agus ofecta el nese especifico yo que el peso

volumétrico del ogus cambic con lg temperatura.

Determinacién de peso especifico Ss

El peso especifica sé obtiene determinando el volumen de un peso dado de granos

" de suelo y dividitndolos entre el peso del mismo volumen de agua. El volumen

de los granos se cbtiene en un matroz de volumen conocido donde se sumergen

los sélidos.
Wy
5, =
Wow + Wy = Wi
W . = Pewo del matiaz con aguo hasta lo merca de calibracidn
W, = Peso de lo muestro seca del suelo cuyo peso especifico se desea
Wows = Paso del matraz con el suelo y lleno de aguwo hasto la marco de

calibracidn; a lo temperatura de la prueba (es necesario tener lg
curva de calibracién del matraz, la variacion del peso con lo

temperatura}.

W o= W + W =  Peso del matmaz con agua haste la marca de cali-

bracién més el peso del suelo. En este peso se in
¢luye el volumen de aguo igudl ol volumen del -~

suelo.

w = El peso del volumen de agua que-amloiu el suelo se obtiene res-

wd
tando de W, el peso del matmz cen suelo y lleno a la marca

de calibracidn, osi:

=
i
=
'
=

wd [} mws

sustituyendo el ‘valor de W,

Woq = W, oW - W

Dado que W, e el peso del s8lido que tiene igual volumen que el del ogua

desalojada de la definicidn de peso especifico se tiene: ;

.Ws
5 =

: Wid

5. = i

5 Wow T Ws - Ymws

El pess valumétrico del agua cambia con lo temperatumo, -por lo cual es necesa—-

rio relacionarlo con el peso .volumétrico a la temperatura de 4°C, especificada

COMoO NOMMa .
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donde:

s, = 5, K
Y
Yw o 4°C

3]

5, i Blw XW

Algunos valores del peso especifico

Tipo de suelo

Arena

Arena limosa

Arcilla inorganica
Suelos con mica o fierro

Suelos erganicos

Tabla 5

donde K : Correccién por temperatura,

" Pese 'esgéc iTico

2.65 - 2.67

2.67 - 2.70

2.0 - 2.80

2.75 - 3.00
<2

Pors olginos materiales en fos suelos el peso especifico es:

Mu‘ilmoriit;nita
. Hita -
Cuarzo .
_Culci;a .
Clorita
Hematita
Mercurio . .-
Plomo

. Fiefra®

) Agm‘ l

. Hielo"

TABLA &



PESC ESPECIFICC DE LCS SCLIDCS

Se tiene un matraz graduoado y culubrd
do port las diferentes temperaiyras.

[

Se toma 50 gr. oproximodomente de
moterial que posé la.mollo 7 4,

Se pone alrededor de 300 Cl. de agu
en el matraz calibrodo y se vacio en
él el material,

Se cplica vacio al matraz poro ex -
troer el gire disuelto, se aumente fa
temperotura para elijerar el proceso

i

Se le ofode agua hosta 2 em. obc|o
de la morca de ofore.,

Se ogita el matraz y se obtiene fo - '

temperctura paro tres diferentes pun- |
tos y se obtiene la temperatura medi

Se agrego ogua hosta la marce de -
aforo y.se limpia el cuello y el exte

rior._del matroz ,

Se pesa el matroz con ogua y suelo

obteniendose
Wm ws

Se obtiene el peso del matroz con
agua de la curva de colibrocidn eon
lo temperatura media determinada Wmw

Se vierte ¢l contenida del motraz
en uno copsula de porcelone de peso

conocida

Se seco ol horno duronte 24 horos o
100 °C y se pesa, se obtiene el peso
de los solidos  Ws.

|

Se obtiene el peso especifico,

Ss

= W
Ws + Wmw + \Wmws

Frt

OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE LOS
SOLIDOS EN SUELOS FINOS

1. EQUIPO

a)

b)

—

c

d

-

-~

f

—

h

—

—_—

k)

Mntroc? calibrados con marca de aforoy

500 cm® de capacidad.

Termdmetro graduade de 0°C o 50°C ,

con 0.1“; de precisidn.

99

Cépsula de parcelana o vidrie refractorio.

Probeta graduada o 500 emd de capaci--

dad.

Balanzo con capacidod de 80O gr y pre-

cisién de 0.1 gr.

Vaso de precipitode de 400 em? de capa

cidad.
Embude de vidrio de coaducto large.
Piseta y pipeta de 5 ems.

Solucion para disolver grasas: mezcla
crénica-

Alcohol del 96° .

Agua destilada.
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donde:

Algunos valores del peso espec ifico

Tipo de_suelo

Arena

Areng limosa

Arcitle inorgdnica
Suelos con mica o fierro

Suelos orgdnicos

. Tobla 5

donde K : Correccién por temperatura.

' Peso ;asgec ifico

2.65

2.67

2.60
S 2.75

<2

2.67
2.70
2.80
3.00

97

Pata olgunos materioles en los suelos el peso especifico es:

n‘#\-on:ull;l;rilmha, T, 2.20
W 2.60
Cwarzo ‘ : 2.66
Caleita E . ) ' 2.72
Clorita _ ' T 280
H.B'ni:ﬁfa C ' : 5.30
Me?curio . . ' 1 3.’605 )
Plomo-. - 11.30
Fro . 7m0

T Agw LT : S o
Hielo S 0.92

CTABLA 6
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PESC ESPECIF_ICC DE LCS SCLIDCS

Se tiene un matraz gradueds y calibra
do pom los diferentes temperatoras.

Se toma 50 gr, oproximodamente de
materiol que pasé la.malla ¥ 4,

Se pone alrededor de 300 Cl1, de ogus
en el matraz calibrodo y se vacio en
él el material,

l

Se oplice vacio ol matroz paraex -

traer el cire disuelto, se oumento lo
temperotura pora alijerar el proceso

L

Se le odade ogue haste Z em, obojo
de fa marca de oforo.

I

Se ogita ¢l matraz y se obtiene fa —
temperalurc para tres diferentes punq' f

tos y se obtiene la temperatura medi

.
Se agrego agua hasta lo morco de -
oforo y se limpio el cuello y el exte-

rior del motroz,

Ise pesa el motraz con ogua y suelo

obteniendose
Wm ws

[

Se obtiene ¢! peso del motraz con
ague de |o curve de calibrocidn con
la temperatura media determinado Wmw

Se vierte el contenido del matraz
en uno copsula de porcelana de peso
conocida

1 de los sdlidos  Ws.

Se seca al horno durcnte 24 horos a
100 «C y se pesa, se obtiene el peso

]

Se obtiene ¢l peso especiiico,
Sy =

_ W5
Ws + Wmw + Wmws

99

OBTENCION DEL PESC ESPECIFICO DE LOS
SOLIDOS EN SUELOS FINQS

i. EQUIPO

a} Mu?ructas calibrados con marca de aforo y
500 em” de capacidad.

Termémetro groduado de 0°C o 50°C ,
con 0.1°C de precisién.

b

-—

—

¢} Copsula de porcelana o vidrio refractario.

d) Probeta graduada o 500 cm® de capaci--
dad.

—

Balonzo con capecidad de 800 gr y pre-
cisién de 0.1 gr.

f) Vaso de precipitado de 400 cmd

de capa
cidad. :

g} Embudo de vidris de conducto largo.
h) Piseta y pipets de 5 em.

Solucitn pera disolver grasas: mezcla
cronica.

=

Alcohol del 96° .

—

I
k) Agua destilada.
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OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE SOLIDOS

“t

. 7. Agitar el matraz y medir o temperatura en
el centro y en otros puntos de la suspensién.

1.  Conviene realizor lo pruebo con el contenide _ il
de ogua natural que tenga el svelo, obtenién
dose el peso de lo muestra seca ol finalizar™

la prueba. ' - .

Pesar 500 gr del mtenol que ha pasodo la
‘malla No. 4 en una cépsule-

8. Agregar oguc deshiado hasta. que o parte
.inferior del _menisco coincida con la marco
de calibrocidn.

-

‘9. . Secar el interior del cuello del matraz.

"Z.  Poner alrededor de 300 <! de aguo en el -
. matrgz. ' L

8. Pesar el matraz con suelo y agua, con|pre
. cisién de G.G) gr enaténdolo en el renglon
. ) mes del registro.

3.  Vacicr todo el materia) seco de la capsula
en el motraz.

4. Calentar el moiraz.

: ' - .. Verier el conremdo del matraz en wna ccp-
5. Aplicar vacio al matruz paro extraer e| aire sulo y enjuagar ¢l mgtraz pard recupcror‘ to~

no disuelto. . B - do el material z po"ner la capwio a secar

— 14 horas a 100°C
"— -

6. Agregar con cuidndo ogua destilada hasta -

% ¢m debajo de lo marco de aforo.
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ERRORES POSIBLES GUE SE PUEDEN COMETER EN LA REALIZAtION
DE L& PRUEBA PARA LA OBTENCION. DE LOS PESOS ESPECIFICOS.

Remocién imcompleta del gire no disuelto.
Secado defeciuoso del interior del cuello o del exterior del matroz
Mola precisién en las pesodas
i
Mal llenado hasta lo marea de oforo
Temperatura no wniformizeda -
Pérdidas de material duranie lo prueba

Mala limpieza del matraz

Empleo de ogua cen solidos suelios

PESC ESPECIFICC DE LAS GRAVAS

Se sumergen 10s gravas en oguo du~
rante 24 horos y se mide el volumen
de dbsorcidn,

Ya

i

Se extroen,se secan superficialmente
y se peson, )

Wsh = peso de las gravas sa-
turadas o himedas.

I

Se introducen en uno probeto gradus-
de llena de agua; la diferencic de ~
lecturas mide el volumen de los gro-
vas,

vd.

I

Se introducen las gravas ol horeo ~
duronte 24 horas o 100 <C, se etren
se peson y se obtiene el peso de la

| gravo secc, Wsg.

Se obtiene el porciento de obsorcién
de la contidad de agua cbsorvida y

el peso seco. o Wsh = Wisq
Wsg

. 5e obtiene el peso especifico de las

grovas.
Sg - _Wsg
vd - Va

“ FiIN
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OBTENCION DEL PESQ ESPECIFICO DE LAS GRA-
VAS

1. EQUIPO

a)' Charola
b)  ‘Probeta groduada

c) Balanze con precisién de 0.1 gr.

111
OBTENCION DEL PESO ESPECIFICO DE LAS -
GRAVAS .
1. Se sumergen los gravas en agua duronte 24 -

horas para que se saturen; se sacan del ogua
y se secan supericiglmente.

- 2. Se pesan los gravas saturadas y secadas su—

perficialmente en los balanzos de precisién
y se anoton en el registro como:

*Peso grava hdmeda”

" 3. Se determino el volumen de las gravas, in-

troduciéndolas en uno probete graduada que
¢ontenga un volumen conocide de ague, la
diferencia en lo lecturn, serd el volumen
de las groves.
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R
-} ® o
Wop W,
%abs= ~I 95 100

Wgs

wch = Peso grovo himeda

& Peso grovo sece
'gs

Vg = Volumen desclojade
V\V m  Volumen de absorcicn

y _wgs %abs
W o dw 100

Se secan las grovas en un homo durcnte -
24 horas y se peson enofande en el renglén
“Peso grava seca”.

Se determina el porcentaje de absorcién de
la relacidn entre lo cantided de aguwe obsor
bida y el peso seco.

El peso especifico de los sélidos se obtiene
o partir de la relecion del peso de las gro-
vos secas entre la diferencia de! volumen -

desalojodo meno: el volumen de absorcidn.

Hia.

Hia-1

a2

lilb.

1ib.1

1ib.2

ib-3

Hle.

CLASIFICACION

Gronulometria
Andlisis Mecdnico

Analisis Hidrométrico

Limites de consistencia

Limite Liquide
Limite .Plés:ico

Limite de Contraccidn

Clasifiacién de Suelos
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‘GRANULOMETRIA DE LOS SUELOS

Se denomina distribucién granulométrica de un
suclo a ]a divisién del mismo en diferentes fraccio-
nes, seleccionadas por el tamafio de sus particulas
componentes; las particulas de cada fraccidn se ca-

racterizan porque su tamafio se encuentra compren-

dido entre un valor mdximo y un valor minimo, en
forma correlativa para las distintas fracciones, de tal
modo que el mdximo de una fraccién es el minimo
de lIa que la sigue correlativamente. La separacién
en fracciones se hace sendillamente por mallas, cuan-
do es posible el cribado; pero en suelos de grano muy
pequefio, que forman grumos, deben adaptarse pro-
cedimientos bastante mds complicados para separar
las particulas individuales y ello da lugar a resulta-
dos mucho mis confusos, en los que, como se verd,
para lograr las fracciones constituyentes ha de recu-
rrirse a hipdtesis no muy satisfactorias, llegdndose a
resultados finales bastante dudosos.

En suelos gruesos (gravas, arenas y limos no plis
ticos), de estructura simnple, la caraceristica mds im-
portante para definir su resistencia es la compaci-
dad; la angulosidad de los granos y la orientacién
de las particulas juegan también un papel impor-
tante, aunque menor. Evidentemente, cualquier ani-
lisis por mallas no da ninguna informacién sobre
estos aspectos. la compresibilidad de estos suelos,
por otra parte, aunque también depende fundamen-
talmente de su estructuracién y compacidad, se ve
influida en bastante mayor grado por la granulome-
tria, segun ha puesto de maniliesto la investigacién
moderna, como se verd mds adelante. Han resulta-
do decepcionantes los esfuerzos realizados hasta el
presente para establecer alguna correlacién entre la
curva granulométrica y la permeabilidad de los sue-
los -

Se ha dicho que los suelos gruesos con amplia
gama de tamafios (bien graduados) se compactan
mejor, para una misma energfa de compactacién, que
los suelos muy uniformes (mal graduados). Esto sin
duda es cierto, pues, sobre todo con vibrado, las par-
ticulas mds chicas pueden acomodarse en los huecos
entre las particulas mds grandes, adquiriendo el con-
junto una mayor compacidad. Sin embargo, l1a re-
lacién entre granulometrfa y facilidad de compacta-
cién no ha podidoe pasar de una correlacién cualita-
tiva tan vaga como la que queda enunciada, por lo
cual en estudios para compactacién de suelos poco
o ningin provecho puede obtenerse de la curva gra-
nulométrica de los suelos gruesos. Mucho mis difi-
ciles de establecer son las propiedades mecdnicas de
interés ingenieril de los suelos finos tradicionalmen-
te llamados cohesivos (arcillas y limos plasticos).
Dependen de un numero mucho mayor de coricep-
tos que las de los suelos gruesos y, so pena de caer
en confusién, tal estudio no puede ser abordado en
esta etapa de la presentacién de conceptos de la me
cdnica de suelos. Baste dedr (y el lector tendri oca-
sién de comprobarlo mds adelante) que ninguna de
las circunstancias que definen las propiedades me

cinicas de un suelo fino estd descrita por la distri-
bucddn granulométrica de dicho suelo. En mucho
mayor medida de lo que sucede en suelos gruesos, el
conocimiento de Ja distribucién granulométrica re-
sulta estéril en el-caso de los suelos finos.
Demostrindose una ver mis la fuerza de la tra.
dicién y la costumbre, todavia es comun en la actua-
lidad que muchas especificaciones referentes al uso
o rechazo de los materiales para la construccién de
Vias Terrestres contengan preceptos granulométricos
en mayor o menor grado. Esta situacién ha de verse
como indeseable pues, debe insistirse, no es casi nun-
ca el tamafio de las particulas de un suclo fino el
que define su comportamiento mecidnico, y una nor-
ma de aceptacién o rechazo basada en 1al criterio
corre ¢l riesgo de aceptar lo malo y rechazar lo que
seria mejor, Por ejemplo, una arcilla caolinftica, re
lativamente inerte ante el agua y que para muchos
usos resultaria perfectamente aprovechable, puede te-
ner una distribucién granulométrica andloga a una
arcilla montmorilonftira, quizd con materia orgini-

.€a, sumamente activa, que constituye en casi todos

los casos un suelo que debe rechazarse para su uso
en la construccidn de vias terrestres.

Una de las razones que han contribuido a la di-
fusién de las técnicas granulométricas es que, en cier-
to sentido, la distribucién granulométrica propordo-.
na un citerio de clasificacién. Los conocidos térmi-

‘nos arcilla, limo, arena y grava tienen tal origen y

un suelo se clasificaba como ardlla o como arena
segin tuviera tal o cual tamaiio mdximo. La nece.
sidad de un sistema de Clasificacién de Suelos 'no es
discutible, pero el ingeniero ha de buscar uno en que
el criterio de dasificacdn le sea atil, es decir, en el
que se¢ clasifique 2 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 [recuen-
te de las curvas granujométricas, sé exponen a con-
tinuacién algunos detalles sobre tales métodos.

Siempre que se cuente con suficiente nidmero de
puntos, la representacién grifica de la distribucién
granulométrica debe estimarse preferible a la numé-
rica en tablas.

La grifica de la distribucién granulométrica sue-
le dibujarse con porcentajes como ordenadas y ta-
mafios de las particulas como abscisas. Las ordena-
das se refieren a porcentaje, en peso, de las particu-
las menores que el tamaiio correspondiente. La re-
presentacién en escala semilogar{tmica (eje de abs
cisas en escala logaritmica) resulta preferible 2 la
simple representacién natural, pues en la primera
se dispone de mayor amplitud en los tamaiios finos
y muy finos, que en escala natural resultan muy
comprimidos, usando un mdédulo prictico de escala.
La forma de la curva da idea inmediata de la dis-
tribucién granulométrica del suelo; un suelo cons-
tituido por particulas de un solo tamafic estard re
presentado por una linea vertical (pues el 100%, de
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5US p@rticulas, en peso, es de menor tamafio que cual-
quiera mayor que el suelo posea); una curva muy
tendida indica gran variedad en tamafios (suelo
bien graduado).

En la Fig. 1 se muestran algunas curvas granu-
lométricas reales.

Como una medida simple de la uniformidad de

un suelo, Allen Hazen propuso el coeficiente de uni-
formidad

D,,: Hamado por Hazen didmetro efectivo; es el
tamafio tal que sea igual o mayor que el 109, en
peso, del suelo.

En realidad, la relacién ( 1) es un coeficiente
de no uniformidad, pues su vator numérico decrece
cuando la uniformidad aumenta. Los suelos con
C. < 3 se consideran muy uniformes; aun las are-|
nas naturzles muy uniformes rara ver presentan

C, < 2.

c __ Dy Como dato complementario, necesario para defi-
“ _I)T; 1 nir la uniformidad, se define el coeficiente de cur-
en donde: vatura del suelo con la expresién
Dyy: tamafio 1al, que el 607, en peso, del sue- C = (Dyo) ? 9
lo, sea igual o menor. ¢ Dg X D,y
fa) 100
D
28
0 M
S
5 (]
7‘: ®
el ~ 350
[ =4
S e
Y (=]
c
Yo
32 E
O
- 0
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Tamano D en mm (Escala logaritmica) , {

Figura 2 Histograma de un suelo,



Dyo-se-defline-andlogamente-que-los-Dig y~Deggans
teriores. Esta relacion tiene un valor entre 1 y 3, en
suelos bien graduados, con amplio margen de ta-
manos de particulas y cantidades apreciables de cada
tamaiio intermedio. '

A partir de las curvas granulométricas aumenta-
tivas descritas, es posible encontrar la curva corres-
pondiente a la funcién

=4
Y= 3 (log D)

p es el porcentaje, en peso, de las particulas me-
nores que un cierto tamafio, y D el tamaiio corres
pondiente; la curva anterior, que se dibuja en es-
cala scmilogaritmica, suele denominarse el histogra-
ma del suelo y representa la frecuencia con que en
ese suelo se presentan particulas entre ciertos tama-

fios. El 4rea bajo el histograma es 100, por represen- -

tar la totalidad de las particulas del suelo. En la
Fig. 2 aparece un histograma de un suelo en el
que predominan particulas de tamafio préximo a
1 mm, .

Los valores mds altos del histograma correspon-
den a zonas muy verticales 'de la curva acumulativa
primeramente vista, y los valores mds bajos a zonas
con tendencia a la horizontalidad. Actualmente el
uso de histogramas no estd muy extendido en los
laboratorios. '

También se han representado las curvas granu-
lométricas en escala doblemente logarftmica, 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 tiuulo de Anilisis Mecinico quedan com-
prendidos todos los métodos para la separacién de
un suelo en diferentes fracciones, segun sus tama-
fios. De tales métodos existen dos que merecen aten-
cién especial: el aibado por mallas y el andlisis de
una suspensién del suelo con hidréometro (densi-
metro),

El primero se usa para obtener las fracciones
correspondientes a los tamafios mayores del suelo;
generalmente se liega asi hasta el tamafio correspon-
diente a la malla N* 200 (0.074 mm). La muestra de
suelo se hace pasar sucesivamente a través de un
juego de tamices de aberturas descendentes, hasta
la malla N¢ 200; los retenidos en cada malla se pesan

y el porcentaje que representan respecto al peso de -

la muestra total se suma a los porcentajes retenidos
en todas las mallas de mayor tamaifio; el comple-
mento a 1009, de esa cantidad da el porcentaje de
suelo que es menor que el tamafio representade por
la malla en cuestién, Asf puede tenerse un punto
de la curva acumulativa correspondiente a cada aber-
tura. El método se dificulta cuando estas aberturas
son pequefias y, por ejemplo, el cribado a través de
las matlas N2 100 (0.}49 mm) y Ne¢ 200 (0.07 mm)
suele requerir agua para facilitar ¢l paso de la mues-
tra (procedimienio de lavado).

Los tamailos menores del suelo exigen ung inves-
tigacadn fundada en otros principios. El método del
hidrémetro {densiretro) es hoy, quird, ¢l de uso
mds extendido y el unico que se verd con dierto
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 tamaiio. El método fue propuesto indepen-
dientemente por Goldschmidt en Noruega (1926) y
por Bouyoucos en los Estados Unidos de América
(3927).

Debido a lo importante de los errores que afecta-
ban a las pruebas originales, el método no satisfizo
a muchos especialistas, por lo que, en épocas poste-
riores, el Public Road Administration de los Estados
Unidos encomend6 al doctor A. Casagrande la in-
vestigacién de tales errores, para su eliminacién y
necesaria correccién, Como resultado de sus estudios,
Casagrande propuso el hidrémetro aerodindmico. ca-
librado en pesos especificos relativos (en lugar d. su
primitiva calibracién en gramos de un suelo esian-
darizado, por litro), y algunos cambios radicales en
el procedimiento de la prueba, con el objeto de eli-
minar los errores principales; obtuvo también férmu-
las para las correcciones necesarias en ciertos pasos, -
cuyos errores no pudieron eliminarse al cambiar el
procedimiento. .

La ley fundamental de que s¢ hace uso en el pro- -
cedimiento del hidrémetro es debida a Stokes, y pro-*-
porciona una relacién entre la velocidad de sedimen: ™
tacién de las particulas del suelo en un fluido y el
tamaiio de esas particulas. Esta relacion puede esta-
blecerse empiricamente, haciendo observaciones con
microscopio, o bien con procedimientos tedricos. Si-
guiendo estos ultimos, 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 em-
piricas. Aplicando esa ley se obtiene el didmetro equi-
valente de la particula, que es el didmetro de una
esfera, del mismo Ss que e! suelo, que sedimenta con,
la misma velocidad que la particula real; en par-
ticulas equidimensionales, este diimetro es aproxi-
madamente igual al medio didmetro real, pero en
particulas laminares el didmetro real puede ser hasta
el cuidruple del equivalente; cabe notar que en par-
ticulas muy finas esta forma es la mds frecuente.
Esta es una razdn mis parz que dos curvas-ganulo-
métricas iguales, correspondientes a dos suelos di-
ferentes, no indiquen necesariamente la similitud de
ambos. Uno podria ser una arcilla muy franca con
estructura floculenta y €l otro una harina de roca,
de comportamiento similar al de una arena. '

La ley de Stokes tiene la forma

2 v, (D)’
v=- 22 3
9 n 2



en la que ‘

v = velocidad de sedimentacién de la esfera, en
an/seg: )

v, = peso especifico de la esfera, en g/am';:

v, = peso especifico del fluido, en g/em? (varia
con la temperatura);

n = viscosidad de] fiuido, en g - seg/cm? (varia
con la temperatura);

D = didmetro de la esfera, en cm.

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

1,800 '
D = ‘I___._ v e (1-21)
T — Tf

Aplicada a particulas de suelo real, que se sedi-
menten en agua, la ley de Stokes es vilida solamente
en tamafos menores de 0.2 mm, aproximadamente
(en mayores tamafios, las turbulencias provocadas

r el movimiento de la particula alteran aprecia-
blemente la ley de sedimentacién), pero mayores
que 0.2 micras, mds o menos (abajo de este limite
la particula se afecta por ¢! movimiento Browniano
y no se sedimenta). Nétese que por el andlisis de
tamices puede llegarse a tamaiios de 0.074 mm, que
caen dentro del campo de aplicabilidad de la Icy
de ‘Stokes; este hecho afortunado permite obtener
datos ininterrumpidamente.

El método del hidrémetro estd, en su origen, afec-
tado por las siguientes hipdtesis,

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

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

¢} El drea de la seccién recta del bulbo del hi-
drémetro es despreciable en comparacién a 12 de la
probeta donde la sedimentacién tiene lugar, de ma-
nera que dicho bulbo no interfiere en la sedimenta-
cién de las particulas en el instante de efectuarse
una medicién.



EQUIPQ

1. Aproximadamente 500 g de suelo.

2. Balanza mecédnica con capacidad de 5.0 kg y aproximacién
de 1 g -, _ .

3. Un juego.de mallas con abertura cuadrada,

4. Un cucharén. -

5. Una charola de l4mina.

6. Agitador mecénico.

7. Formato No. 2 .

PROCEDIMIENTOQ

1. Secar la muestra que se va a analizar,

2. Colocar las mallas en orden decreciente seg(n su abertu-
ra y anotar su peso en la columna respectiva del Forma-
to 2.

3 Pesar la muestra de suelo que se va a usar (Wg) y anotar
lo en el Formato No. 2 en 'peso de la mucstra', en gramos.

4. Vaciar el suelo al juego de mallas con el cuchardén, pro-
curando que no haya pérdidas de material.

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

6. Pesar las mallas con suelo retenido y anotarlo en la co--

lumna respectiva del Formato No. 2, Por diferencia de --

peso malla(+1suelo retenidot(-) pesoc de malla obtenemos el
Peso del Suelo Retenido.

La suma de todos los pesos retenidos debe ser igual al -
peso total de la muestra (Wg). Si la suma es diferente -

en més del 5% debe realizarse nuevamente la prueba.



10.

Calcular el porcentaje retenido en cada malla, dividien
do los pesos de suelo retenido entre el peso total de -
la muestra (W.) y multiplicado por 100.

Calcular el porcentaje que pasa en peso de cada malla,

restando del 100% total, el porcentaje retenido acumula

do en cada malla; anotarlo en su respectiva columna,

Graficar la Curva Granulométrica, anotando en el eje de

las abscisas en escala logarftmica la abertura de la --

malla (D mm) y en el eje de las ordenadas el porciento
qbe pasa menor que D en escala aritmética;

Observando la curva grahulométrica definit de qué tipo

de material se trata y por medio de los coeficientes de
uniformidad (Cu) y de curvatura (CC) concluir si el suelo
es bien o mal graduado.

Errores que se pueden cometer en una clasificacién granulo
métrica:

1.
2.

Tiempo insuficiente en el agitado de las mallas.
Pérdida de material en la realizacién de la prueba.
Estado defectuoso de las mallas,

Existencia de residuos de material en la tela de las --

"mallas que impidan el paso del material,

Realizar mal las pesadas de las mallas con o sin material.

b) Limites de Plasticidad.

Introduccién

La plasticidad es una de las caracterfsticas del suelo fino
que cambia con el contenido de agua; es la propiedad de un

material de deformarse sin cambiar de volumen ni agrietar-

se ni desmoronarse. La plasticidad se usa como una medida -~

de la trabajabilidad en el suelo.
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LIMITES DE CONSISTENCIA

I. INTRCDUCCION

Cuandc un material se sujeta a esfuerzos de tension o de compres’i(a
uniaxial su comportamiento mecanico esta descrito por su relacion
esfuerzos-deformaciones, una hipotesis referente a su compresibilidad vy
un criterio de fluencia. La forma de una curva esfuerzo-deformacidén
depende, por supuesto, de las caracteristicas del material con que se
trabaje, pero la investigacidén ha permitido establecer algunos hechos

comunes a muchos materiales. Por ejemplo, para esfuerzos lo
suficientemente pequefios en cada caso, la relacidon esfuerzo-deformacién
es reversible (comportamiento elastico); para valores mayores del

esfuerzo, sin embargo, la relacidn se hace irreversible, teniendose un
compertamiento llamado "plastico'.

En mecanica de suelos el concepto de plasticidad tiene un sentido
mucho mas amplio que el expuesto arriba. Aqui, la plasticidad se define
como la propiedad de un material por la cual, al someterlo a la accién
de solicitaciones ¢ cargas, es capaz de soportar .deformaciones rapidas,
sin rebote elastico, sin variacidn volumétrica apreciable vy 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). Segin su
contenido de agua, un suelc susceptible de ser plastico puede estar en
cualguiera de los siguientes estados de consistencia:

1.- Estado liquido, con las propiedades y apariencia de una suspensic‘m.‘

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

3.~ Estado plastico, en gue el suelo se comporta plasticamente.

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

5.- Estado solido, 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 1las primeras convenciones para
determinar esas fronteras a las que llam¢é "limites de consistencia".

IT. ANTECEDENTES
las fronteras que definid Atterberg son las siguientes:

l.-limite liquido.- frontera entre los estados semiliquido y plastico.

2.-limite plastico.- frontera entre los estados plastico y sdélido.

3.-Iimite de contraccién.- frontera entre los estados de consistencia
semisdlido y sdélido.

A las dos primeras fronteras, gque definen el intervalo plastico de
un suelo se les denomina Iimites de plasticidad. Para definir 1la
plasticidad de un material, ademas de estos parametros, Atterberg
introdujo la wutilizacién de wun tercer término denominado 1indi
plastico, igual a la diferencia entre los valores de los limites i
plasticidad.



La técnica de laboratorio que Atterberg_utilizé _para—definir-el—
—7limite liquido consistia en colocar al suelc remoldeado en una capsula,
formado en el una ranura, y en hacer cerrar la ranura golpeando
secamente la capsula contra una superficie dura; el suelo tenia el
contenido de agua correspondiente al limite liqudio, segun Atterberg,
cuando los bordes inferiores de la ranura se tocaban, sin mezclarse, al

cabo de un cierto numero de golpes.

Para determinar el limite plastico, Atterberg rolaba un fragmento
de suelo hasta convertirlo en un cilindro de espesor no especificado; el
agrietamiento y desmoronamientc del rollito, en un cierto momento,
indicaba gue se habia alcanzado el limite pléastico.

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

Debido a que los métodos empleados por Atterberg presentaban muchos
detalles sin especificar y a gque la experiencia demuestra que esos
detalles son de trascendencia en los resultados de las pruebas, se
desarrollaron otros métodos tratando de estandarizar 1los propuestos
anteriormente. Para la determinacion del limite liquido se desarrolld la
copa de Casagrande que es un recipiente de bronce o laton con un tacédn
solidario del mismo material; el tacén y la copa giran en torno a un eje
unido a la base. Una “excéntrica hace que la copa caiga peridédicamente,
golpedndose contra la base del dispositivo, gque es de hule duro o
micarca 221. La altura de caida de la copa es por especificacidén 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 puntc mas alto. La copa
es esférica, con radio interior de 54 mm, espesor 2 mm y peso 200 20 g
incluyendo el tacédn. <

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

El limite liquido obtenido por medio de la copa de Casagrande se
define como el contenido de agua del suelo para el gue la ranura se
cierra a lo largo de 1.27 cm (1/2"), con 25 golpes en la copa. Sin
embargo, el limite liquido se determina conociendo 5 © méds contenidos de
humedad con los correspondientes numeros de golpes y trazando la curva
contenido de agua-Num;..de golpes (log). La ordenada de esta curva
correspondiente a la abcisa de 25 golpes es el contenido de agua
correspondiente al limite liquido. Experimentalmente se encontré que el
trazo semilogaritmico de esta curva es una recta cerca del limite
liguido. -

Para la determinacién del limite plastico Terzaghi introdujo la
condicién de que el diametro final de los cilindros o rollitos de suelo
fuese de 3 mm (1/8"). La formacidén de los rollitos se hace sobre una
placa de vidrio, partiendo de un contenido de agua correspondiente al
natural de la muestra. Cuando los rollitos llegan a los 3 mm, se doblan
y presionan, formando una pastilla que vuelve a rolarse, hasta gque en
los 3 mm justos ocurra el desmoronamientoc y agrietamiento; en tal
momento el suelo tendra un contenido de agua correspondiente al limite
plastico.



Para la determinacién del limite de contraccidn, Terzaghi sugirié
un método mas simple, gue esencialmente consiste en medir el peso y el
volumen de una muestra de suelo totalmente seca; en tal momento, pue
decirse que el limite de contraccidn seria la humedad de la muestra sea
si tuviese sus vacios llenos de agua.

III. EQUIPO

- Anillo plastico para la determinaciodén del limite de contraccidn
.- Dispositivo de Terzaghi para medir volumen de muestra seca
.- Matraz aforado '
10.~ Parrilla eléctrica
11.- Bomba de vacio
12.- Termdmetro
13.- Balanzas de diferentes capacidades y discriminaciones
14.- Horno de secado :
15.~ Desecador '

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

3.- Espatulas

4.,- Placas de vidrio

5.- Rociador

6.- Vernier

7

8

IV. PROCEDIMIENTO DE PRUEBA _ ‘

Los ensayes deberdn realizarse en el cuarto humedo.

IV.1. Calibracidén de la copa de Casagrande
La calibracidén se realiza de acuerdo con las siguientes etapas

1.- Verificar que el espesor del escantilldén 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 1lapiz una
cruz en el centro del punto en el gque 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 posicién.

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

5.- Si la altura de caida no es exactamente uh centimetro, aflejar los
tornillos de fijacién y mover el tornillo de ajuste lo necesario;
. apriétense los tornillos de fijacién. .

10



.Repetir la verificacioén de la altura de caida de la copa.

b)

d)

f)

Verificar los siguientes detalles en el dispositivo:

Los puntos de impacto tanto en la base como en la copa no deberan
estar gastados. Si la marca en la base tiene una profundidad igual o
mayor gue 0.1 mm, la superficie debera volverse a pulir.

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

frontal de la base.

Para verificar la restauracidén dinamica de la base, dejar caer un
balin de acero de 8 mm (5/16") de diametro, de una altura de 25.4 cm
(10") y observar la altura de rebote que debera - estar comprendida
entre 18.5 cm (7.3") y 23 cm (9"). El peso del balin es de casi 2 g,

‘Durante los ultimos 10 a 20 grados de rotacidén de la manija, Jjusto

antes de que la copa calga sobre la base, la altura de la copa sobre
la base no debera variar practicamente. ' '

El peso de la copa debera ser de 200 g t 20 g.

Verificar las siguientes dimensiones de la herramienta de
ranuracion:

Ancho en el fondo: 2.00 t 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.

IV.2. Limite liquido

l.-

Se remoldh material que pase la malla numero 40, para obtener una

‘pasta unlforme.

Se preparan cinco fracciones de aproximadamente 100 g cada una, con
diferentes contenidos de agua al rededor del 1limite 1liquido,
partiendo de su contenido natural de agua. Si el contenido de agua
es tal gque se tenga que agregar agua se debera homogeneizar un
tiempo aproximado de 24 horas.

Una vez hecho lo anterior la prueba se aboca a lo siguiente

para cada fraccidén de suelo preparado:

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 una espatula. :

11



4.- Labrar una ranura con la herramienta cuidando 1los siguientes
detalles: Al. cortar la ranura, la copa debe mantenerse con su
soporte en la parte superior. La herramienta de ranuracién se
mantiene perpendicular a la superficie del fonde de la copa Yy
baja cortando el suelo a 1o largoc del meridiano centra
perpendicularmente al eje de rotacidn de 1la copa, la parte
redondeada del escantillén debera estar dirigida hacia el operador.
Si se ha colocade en la copa la cantidad correcta de suelo, los
hombros de la herramienta de ranuracién deben remover el suelo en
una longitug de aproximadamente 38 mm en la vecindad de la parte
supericr 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 wuna longitud de
aproximadamente 1.3 cm (1/2"). 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 6, hacer dos
determinaciones mas, registrando el numerc de golpes para cada
determinacién. s '

8.- Despues- - de la ultima determinacioén, 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 materia
preparado, para obtener cuando menos dos puntos en la curva d
fluidez entre 5 y 25 golpes y cuando menos dos entre 25 y 50 golpes.

IV.3. Limite plastico

1.- Tomar aprox1madamente un centimetro cubico de la muestra preparada
para la prueba de 11m1te liquido.

2.- Reducir el contenido de agua de la muestra, rodandola repetidamente
sobre una placa de vidrio hasta formar rollitos de suelo de 3 mm.
Plegar entre los dedos el cilindro de suelo, comprimiendolo para
gque tome una forma elipsoidal. Rodar nuevamente el cilindro
repitiendo varias veces el procesc hasta que el cilindro de suelc se
rompa en segmentos con longitud entre 6 y 10 mm, con un diametro de
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 mds en otras porciones del suelo, para
obtener un promedio del limite plastico.

5.- Las determinaciones del limite plastico deberan coincidir con un
presicidén de * 2%. Si no coinciden deberan hacerse determinacione
adicicnales.
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IV.4. Limite de contraccidén

1.

La muestra preparada debera tener un contenido de agua préxiﬁo al
limite liguido. Si se tiene gue agregar agua, dejar homogeneizar 24
heras.

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

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

Colocar la muestra de suelo con el contenidc de agua indicado 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.

Permitir al espécimen permanecer descubierto en el cuarto himedo por
varios dias. Posteriormente, secar al aire en el laboratorio por
varios dias, hasta observar un cambioc de color en el suelo y que se
separe del anillo. Posteriormente, después de retirarlo del anillo
de plastico, secar al horno 18 a 24 horas.

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

Pesar la pastilla de suelo para obtener peso seco.
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ANEXO A Metodo de Terzaghi para la

determinacion del volumen

de una muestra de suelo

\

Mz

Figura A.1l Méwodo de Terzaghi para la determinacién del volumen de una
muestra de suclo.

Un recipiente de vidrio o lucita (A) (Fig. A.1) se llena de mer-
curio hasta derramarse y se enrasa cuidadosamente, cubriéndolo con una
placa (B) del mismo material, provista de tres patas. A conunuacién, se
coloca el recipiente (A) en otro mayor (C); la muestra seca se deposita
sobre la superficie del mercurio y se sumerge presionindola con las patas
de la placa (B), hasta que dicha placa vuelve a quedar bien ajustada
sobre {A}; las patas impiden que la muestra se ladee, manteniéndola
sumergida. La cantidad de mercurio desplazada de {A) se recoge en
(C) y se pesa, calculando asi su volumen, si se conoce el peso especifico
del mercurio, que para fines pricticos puede tomarse como 13.56.

2mm

Figura 3 Dimensidn de 1a ranura en Ja copa de Casagrande,

(@)
Patas de hule oe
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Ranuredor

Figura 4 )y b) Aparato mechnico para deicrminar el limite liquido. ¢) Ranurador
de Casagrande. 4) _Ran_urador estAndar de 1a ASTM.



Sisterma Unificado de Clasificacién de Suelos

Il sistema cubre los sucles Zruesos y los finecs, distinguiends amibng
por el cribado a través de la malla 200 las p*:nculns QrUEsas SoN Myo-

ros que dicha malla v ias finas, mene-ws Un
st s del 50€¢ de sus particulas son grawsas, v jie, G
de sus pardculas, en peso, son finas.

Se deseribizin en primer lugar los " diferentes grupos refersates a

suelos grucsos.

Suelos grucsos

El simbolo de cada grupo estd formade por dos letras mavisculas,
que son las iniciales de los nombres ingleses de los suelos mds tipicos de

ese grupoe. El signilicade se especifica nlujo_

a) Gravas y suelos en que predominen éstas. Simbelo genérico G
(gravel).
&) Arcnas y suclos arenosos. Simbolo genérico 8 (send).

Las gravas y las arenas se separan con la malla N¢ 4, de manera
gue un suclo pertenece al grupo genérico G, st mas del 5056 de su frac-
cién gruesa (retenida en la malla 200) no pasa la malla N® 4, y es del
grupo gencrico §, en caso contrario. -

Las gravas y las arenas sc subdividen en cuatro tipos:

1. Matcral pricticamente limpio de finos, bicn graduado. Simbelo -

IV {well graded). En combinacién con los simbolos genéricos, se obtienen
los grupos GIV y SIV.

2. Material pricticamente himpio de finos, mal graduado. Simbolo

(poorly graded). En combinacion con los simbolos genciicos, da lugar
a los grupos GP y S§P.

3. Material con cantidad apreciable de finos no plistices. Simbolo
Af (del sueco mo y mjala). En combinacién con los simbolos genéricos,
da lugar a los grupos GAf y SM.

4. Material con cantidad apreciable de finos plisticos. Simbolo C
(clay). En combinacion con 105 sinbolos gendricos, da lugar 2 los gru- -

pos GC v §C. . -

A continuacion se deseriben los grupes anteriores & fin de propor-
cionar criterios mas detallades de identiiicacion, tanto en el campo

como en ¢l laboratorio.

Grupos GIY y SW

Segtin se dijo, cstos suclos son bien graduados y con pocos fines o
limpios por completo. La presencia de los finos que puedan |contener
estos grupos no debe producir cambios apreciables en las car:icitc*risticm
de resistencia de la fraccién gruesa, ni interferic con su eapacidad de
drenaje. l.os anteriores requisitos se garantizan en la prictica, | especifi-
cando quc en estos grupos ¢l contenido de particutas finas no sea mayor
de un 3%, en peso. La graduacién se juzga, en cl liboratorio, por me-
dio de los caclicientes de uniformidad y curvatura Para
considerar una grav: bien graduada se exige que su coefliciente de uni.
formidad sea mavor que 4, mientras el de curvatura debe estar com-
prendido entre 1 v 3. En el caso de las arenas bien graduadas, o
coeficiente de unifermidad serd mavor que 6, en ianto dl de curvainrz
debe ustar entre los mismos limites anteriores,

Grupos GP y §P .

Estos suelos son mal graduados; es decir, son de apariencia uni-
ferme o presentan predominio de un tamafio 0 de un margen|de ta-
mafios, faltando algunos intermedios; en laboratorio, deben satisfacer
los requisitos seflalados para los dos grupos anteriores, en o referente
a su contenido de particulas finas, pero no cumplen los requisitos de
graduacién indicados para su consideracidn como bien graduados. Den-
tro de esos grupos estin comprendidas las gravas uniformes, tales como
las que se depositan en los lechos de los rios, las arenas uniforr|ncs, de
médanos y playas y las ‘mezclas de gravas y arenas finas, provenientes
de estratos diferentes obtenidas durante un proceso de excavacién.

Gruj)os GAl y SM

En estos grupos el contenido de firos afecta las caracleristicas de
resistencia y esfucrzo-deformacién y la capacidad de drenaje llhle de la
fraccion gruesa; en la prictica se ha visto que esto ocurre para porcem _
tajes de finos superiores a 1250, en peso, por lo que esa cantidad se
toma como frontera inferior de dicho contruido de particulas finas. La
plasticidad de los finos en estos grupos varia entre “nula” y “'nlu:dia”;
s decir, es requisito que los limites de plasticidad localicen a la frac-
cidn ‘que paze la malla N°® 40 abajo de la Linea A o bien que su| indice
de plasticidad sea menor que 4,



Grupos GC v SC

Como untes, el contenido de finos de estos grupos de suclos debe
s2r mayor que 127, en peso, v por las mismas razones expuestas para
ios grupos (A y S S embargo, en estos casos, los fines son de media
a alta plasticidad; es ahora requisito que los Jimites de plasticidad si-
tuen a da fraccion que pase la malla N? 40 sobre la Linea A, ieniéndose,
ademis, la condicién de que el indice plastico sea mayor que 7.

A los suelos gruesos con contenido de finos comprendido entre 5%o
¥y 126, en peso, et Sisteina Unificado los considera casos de frontera,

adjudicindoles un simbolo doble. Por ejemplo, un simbolo GP-GC indi-
ca una grava mal graduada, con un contenido entre 5% oy 129 de finos
pidsticos (arcillosos).

Cuando un material no cae claramente dentro de un grupo, debe-
rin usarse también simbolos dobles, correspondientes a casos de iron-
tera, Por cjemplo, el simbolo GIV-SH se usard para un material bien
graduado, con menos de 59% de finos y formada su fraccién gruesa por
iguales proporciones de grava y arcna,

Suelos finos

Tambiérn en este caso el Sistema considera a los suclos agrupades,
formandose el simibolo de cada grupo por dos letras maytsculas, clegidas
con un criterio similar al usado para los suelos grueses, y dando luf"n

a las siguicntes divisiones:
a) Limos inorginicos, de simbolo genérico M (del sueco mo y mjala).

b) Arcillas inorganicas, de simbole genénico € (elay). .
¢) Limos y arcillas orginicas, de simbolo genérico O (organic).

Cada uno de estos tres tipos de suelos se subdividen, segin su li-

mite liquido, en dos grupos. Si éste es menor de 50%, es decir, si son
suclos de compresibilidad baja o media, se afiade al simbolo genérico

la letra L {low compressibility), obteniéndose por esta combinacion los
grupos ML, CL y OL. Los suelos finos con limite liquido mayor de
506, o sea de alta compresibilidad, llevan tras el simbolo genérico
la letra H (high compre:szb:h!)), teniéndose asi los grupos MH, CH

y OH.

Ha de notarse que las lewras L y F no se reiicren a baja o aka
plasticidad, pues esta propiedad del suclo, cotno se ha dicho, ha de
expresatse cn {uncién de dos pardmetros (LL e I,), mientras que en el
caso actual sélo el valor del limite liguido interviene. Por otra parte,
va se hizo notar que la compresibilidad de un suclo s una funcién
directa del limite liquido, de modo que un suclo es mds compresible a
mayor limite liquida.

También es preciso tener c¢n cuenta que ¢l término compresibilidad
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 parcialimente o preconsolidade. En un capi-
tulo posterior se tendrd ocasién de voiver sobre el tema, con mayor
detalle. -

Los suelos altamente orginicos, usualmente fibrosos, tales como tur-
bas y suelos pantanosos, extremadamente compresibles, forman un grupo
independiente de simbolo Pt (del inglés peat; turba).

Carta de plasticidad,



Los distintos grupos de suclos finos va mencionados se describen 2
cenvnuacion en forma mias demllada, B

Grupos CL v CH

. Seghin ya se dijo, en estos grupos se encasillan las arcillas inorgi-
meas. Kl grupo CL comprende a la zona sobre la Linca A, definida por
LL < 50% e I, > 7,

El zrupo CH corresponde a la zona arriba de la Linea A, definida
per LL > 50¢. Las arcillas formadas por descomposicidn  quimica
o c.cnizzzs volednicas, tales como la bentonita o la arcilla del Vaile de
é\_'l']f;XlCO, cen limites liquidos de hasta 50065, se encasillan en e rupo

Grupos ML y MH

El grupo AIL comprende la zona bajo la Linegq A, definida por
LL <50% v Ia porcion sobre la linea A4 con I, < 4. El grupo 3MH
corresponde a la wona abajo de la linea A, definida por LL > 30¢%.

En_cstos grupos quedan comprendidos los limos tipicos inorgdnicos
y limes arcillosos. Los tipos comunes de limos inorginicos y polvo de
roca, con L/, <309, se lccalizan en el grupo AL. Los depésitos edli-
cos, del tipo del Loess, con 236 < LL < 35% usualmente, caen tam-
bién en este grupo.

Un tipo interesante de suelos finos quc caen en esta zona son

I:Esl arcilias del tipo caolin, derivados de los feldespatos de rocas gra-
nitieas; a pesar de que el nombre de arcillas estd muy difundido para
estos suelos, algunas de sus caracteristicas corresponden a limos orga-
nicos; por ejemplo, su resistencia en estado scco es relativamente baja
¥ cn cstado himedo muestran.cierta reaccién a la prueba de dilatancia;
sin embargo, son suelos finos y suaves con un alto porcentaje de par-
eulas tamaiio de arcilla, comparable con el de otras arcillas tipicas,
localizadas arriba de la finca A. En algunas ocasiones estas arcillas caen
€n cases de [rontera MI-CL y AH-CH, dada su proximidad con di-
cha linea. ) :
_ Lns' li(_'l’lj.'ls diatermndcras pricticamente puras suelen no ser plisticas,
Por mas que su limite liquido pueda ser mayor que 1009, (AfH). Sus
merclas con otros suclos de particulas finas son también de los grupos
Al o MY,

Los suclos finos que caen scbre la lines A yrecon 4Gs < Fo DT
s¢ consideran como cases de irontera, asigndndoics el simbolo aobls

CL-ML

~ -
Grupos OL y OH

Las zonas correspondientes 2 estos dos grupos son as 1
las de los grupos ML v AfH, respectivaumeite, si bien los orginicos estin
siempre en lugares proximos a la linea . ‘

Una pequeia adicidon de materia orgdnica colotdal hace que ¢l
limite liquido de una arcilla inorginica crezea, sin apreciable canbio
de su indice plisticd; esto hace que el suclo se desplace hacia la dere-
cha en la Carta de Plasticidad, pasando a ocupar una posicion mais
alejada de la linea A.

Risias que
A

Grupos Pt

Las prucbas de limites pueden ejecutarse en la mayoria de los suclos
turbosos, después de un completo remoldeo. El limite Hguido de cstos
suelos sucle estar entre 30095 y 3009, quedando su posicién en ja Carta
de Plasticidad netamente abajo de la linea 4; el indice plistica” nor-
malmente varia entre 10095 y 200%%.

Stmilarmente al caso de los suelos grucses, cuando un material [ino
no cae claramente en uno de los grupos, se usarin para éll simbolas
dobles de frontera. Por cjemplo, A{H-Ci representari un suelo fino
con LL > 50% e indice plistico tal que el material quede situado
pricticamente sobre la linea A.

El Sistema Unificado de Clasificacién de Suclos no se concreta a
ubicar al ‘material dentro de uno de los grupos enumerados,| sino que
abarca, ademds, una descripcién del mismo, tanto alicrado como inal-
terado. Esta descripcion puede jugar un papel importante en la forma-
cidén de un sano eriterio técnico y, en ocasiones, puede rcsuha!r de fun-
damental importancia para poner de manificsto cnracterisi[icas que
escapan a la mecdnica de las pruebas que se realizan. Un ejemplo tipico
de ello es la compacidad. )

En los suclos gruesos, en general, deben proporcionarse los siguici-
tes datos: nombre tipico, porcentajes aproximades de grava|y arena,
tunanio mviximo de las particulas, angulosidad y_dureza de las mismas,
caracteristicas de su superficie, nombre local y geoldgico y |cunlquicr
otra informacién pertinente, de acuerdo con la aplicacién ingenicrii que
se va a hacer del material. .

. En suelos gruesos en estado inalterado, se anadirin datos sobre
estratificacién, compacidad, cementacién, condiciones de humedad y
caracteristicas de drenaje. :

En los suclos finos, se proporcionarin, en general, los siguicntes
datos: nombre tipico, grado y cardcter de su plasticidad, culmiciud y
tamafio miximo de las particulas gruesas, color del suclo hiimedo, olor,



sombre logei v ogeolézico v cunlguicr e informacidén descriniva peri-

nante, de acuerda cen napliceeldn que se vava a hacer del neaterial,

“Huspecto del suclo en estado inalwerade, deberd asrecarse informarcion
relapva aose esiruciurn, esuntificncidn, eonsistencia en los estzdes inzi-
wrade v remoldendo. condiciones de humedad v caracterizicas e
arenaie,

Ldentificacion de suelos

El problema de a identificacién de suelos es de importancia fun-
damental en la ingenierin; identificar un suelo es, cn rigor, encesillarlo
dentro de un sistema previo de clasificacion. En el cuso concreto de este
trabajn, es colocarlo en alguno de los grupos mencionados dentro del
Ststuna Unificado de Clasificacién de Suelos; obviamente en el RiH]
que le corresponde segin sus caracteristicas. La identificacién permie
conocer, en forma cualitativa, las propiedades mecanicas e hidraulicas
del sucio, atribuyéndole las del grupo en que se sittte; naturaimente,
segun ya se dijo, la experienciz juega un papel importante cn la utili.
dad que se pueda sacar de la clasificacion.

Fritasy
Lusg

Identificacion de campo de suclos gruesos

Los materiales constituidos por particulas gruesas se identifican en
el campo sobre una base pricticamente visual. Extendiendo una muestra
seca del suelo sobre una superficie plana puede juzgarse, en forma
aproximada, de su graduacién, tamafie de particulas, forma y compo-
sicidn mineralégica, Para distinguir las gravas de las arenas puede
usarse ¢l tamafio 4 cm como equivalente a la malla N¥ 4, y para la
estimnacién del contenido de finos basta considerar que las particulas
de tamafio correspondiente a la malla N® 200 son aproximadamente las
~mds pequciias que pueden distinguirse a simple vista,

En lo referente a la graduacién" del material, se requiere bastante
expericncia para diferenciar, en examen visual, los suelos bien gradua-
dos de los mal graduados. Esta experiencia se obtiene comparando
graduaciones estimadas, con las obtenidas en laboratorio, en todos los
casos en que sc tenga oportunidad. Para examinar la fraccién fina con-
tenida en ¢l suelo, deberan ejccutarse las prucbas de identificacién de
campo de suclos finos que se detallarin -adelante, scbre la parte que
pase la malla N® 40; si no se dispone de esla malla, el cribado purie
sustituirse por una separacién manua! equivalente.

En ocasiones puede ser importante juzgar de la integridad de leo
particulas constituyentes de los suelos, en cuyo caso serd precise un
examen especialmente cuidadoso. Lus particulas procedentes de rocas
igneas sanas se identifican facilmente; las particulas intemperizadas se

recono‘ por las decoloraciones y la relativa facilidad con que se dus- I

tegr,

Identificacién de campo de sucios finos

Una de las grandes ventajas del Sistema Unificado es, como se
dijo, ¢l criterio para identiicar en el campo los suelos finos, C(m.l:m(Fo
con algo de experiencia. El mgjor modo de adquirir esa cxpenencia
sigue siendo el aprendizaje al lado de quien ya la posea; en {alta de tl
apoyo, es aconsejable el comparar sistemiricamente fos resuliados de Ia
identificacion e campo realizada, con los del laboratorio, en cada caso
en que exista la oportunidad.

Las principales bases de criterio para identificar suelos finos en
el campo son la investigacién de las caracteristicas de dilatancia, de
tenacidad y de resistencia en estado seco. El color y el olor del suclo
pueden ayudar, especialmente en suelos erginicos.

El conjunto de pruebas citadas se efectia en una muestra de suclo
previamente cribade por la malla N° 10 o, en ausencia de ella, previas
mente sometido a un proceso :manual equivalente.

Dilatancia

En esta prueba, una pastilla con el contenido de agua necesario
para que el suelo adquicra una consistencia suave, pero no pegajosz,
se agita alternativamente en la palma de la mano, golpeindola seca-
mente conira la otra mano, manteniéndola apretada entre Jos dedos.
Un suelo fino, no plistico, 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, ¢l agua super-
ficial desaparece y la muestra se endurece, hasta que, finalmente, em-
pieza a desmoronarse como un material fragil, al aumentar la presion.
Si el contenido de agua de la pastilla es el adecuado, un nuevo agitado
hard que los fragmentos producto del desmoronamiento vuelvan a cois-
tituirse,

La velocidad con la que la pastila cambia su consistencia y con”];l
que el agua aparece y desaparece define la intensidad de la reaccion
e indica el cardcter de los finos del suelo, Una reaccién rdpida es ti'plcnr
en arenas finas uniformes, no plisticas (SP y SA{) y en algunos 'hmos
inorganicos (ML), particularmente del tipo polve de roca; también en
tierras diatoméceas (MH). Al disminuvir la uniforinidad del suelo,. la
reaccién se hace menos ripida. Contenidos ligeros de arcilla coloidal
imparten algo de - plasticidad al suelo, por lo que la reaccién en estos.
materizies s¢ vuelve mas lenia; esto sucede en los limos inorginicos v
orginicos ligeramente plisticos {ML, OL), en arcilias muy limosas
(CL-MLY v en muchas arcillas del tipe caolin {ML, ML-CL, MH y
MH-CH). Una reaccidn extremadumente lenta o nula es tipica de ar-
cilas situadas sobre la linea A {CL, CH} v de arcillas orginicas de 2lta

plusticidad {OH).




"

El fenémeno de aparicidn de agun en la superficie de la muestra
es debide 2 la compuciacién de Jos suelos limesos y, adn en mayor
crado, de los arenosos, bajo la sccidn dindimiea de los hinpacias conua
Lt mano; esto reduce lo relacién de vactos del material, expulsando al
azua de ciies, Ll amasade posterior aumenta de nuevo la relacion de
vacios y el azun se resiiiuve o esos vacios. Los sucios arcilioses no- sifren
0305 clectos bajo cargas dimamicas, por lo cual ne producen reaccion.

Tenacidai

Lz prueba se realiza sobre un espécimen de consisiencia suave,
similar a la masilla. Esie espécimen se rola hasta formar un rollite de
unos 3 mm e diunctro aproximado, que se amasa y vuelve a relar
varias veces. Se obseiva cdmo aumenta la rigidez del rollito a medida
Gue ef suclo se acerca zi Hmite plastico. Sobrepasado ¢l limite plistico,
los fragmentos en que se parta el rollito se juntan de nuevo y amasan
lgeramente enure los dedos, hasta el desmoronamiento final.

Cuanto mds alta sen la posicion del suelo respecto a la linea A
(CL, CHY), cs mis rigido y tenaz el rollito cerca del limite plistico y
mds rigida también se nota la muestra al romperse entre los dedos,
abajo del limite plistico. En suelos ligeramente sobre la finca A, tales
come arcillas glaciales (CL, CH) los rollitos son de media tenacidad
cerca de su linite plistico y la muestra comienza pronto a2 desmoro-
narsc en ¢! amasado, al bajar su contenido de agua. Los suelos que
cacn bajo la linea A (ML, AfH, OL y OH) producen rollitos poco
tenaces cerca del limite plistico, casi sin excepeion; en el caso de suelos
crganicos y miciceos, que caigan muy abajo de la linca- A, los rollitos
se muestran muy débiles y esponjosos. Tammbién en todos los suelos bajo
la linea A, excepto los OH préximos a ella, la masa producto de la
manipulacion entre los dedos posterior al rolado, se muestra suelta y
se desmorena ficilimente, cuando el contenido de agua es menor que
el correspondiente al limite plistico. . :

.Cunndo se trabaje en lugares en que la hummedad ambiente sea
cast constante, ¢l tiempo que transcurra hasta que se alcance el limite
plistico, es una medida relativamente tosca del indice plistico del suclo.
Por ejemplo, una arcilla €H con LL = 70 e I, =50% o una OIf
con LL = 100% e I, = 30%, precisan mucho mas tiempo de mani-
Pulacidn para Hegar al limite plistico que una arcilla glacial del tipo
CL. En limos poco plasticos, del grupo AL, cl limite plastico se alcanza
muy ripidueente. Claro es que para que das obscrvaciones antériores
tengan scntido, serd preciso comenzar todas las prucbas con los suclos
en la misma consistencia muy aproximadamente, de preferercia
del limite liquido. .

e
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Resistenela en estedo seco

La resistencia de una muestra de suclo, previamente secado, al rom-
perse bajo presiones ejercidas por los dedos, es un indice del curicter
de su fraccidén ecleidal,

Los limos ML o AMH exentos de plasiicidad no prcsenmn' pricticn-
mente ninguna resistencia en estado seco Y osus muestras se desmeronan
con muy poca presién digital; el polvo de roca y la tierra ciatemicen
son cjemplos tipicos. Una resistencia en estado seco baja es representa-
tiva de todos los suclos de baja plasticidad, localizades bajo la finca oA
y aun de algunas arcillas inorginicas muy limesas, ligeramentc sobre In
linea A (CL). Resistencias medias definen generalmente arcillas del
grupo CL o, en ocasiones, otras de los grupos CH, MH {arcillas tipo
caolin) u OH, que se localicen muy cerca de la linea A. La mayoria
de las arcillas CH -ticnen resistencias altas, asi como las CL localizadas
muy “arriba de la linca A. Materiales OH con altos limites liquidos v
préximos a la linea A también exhiben grandes resistencias, Por dltime,
resistencias muy -altas son tipicas de arcillas inorgdnicas del grupo CH,
localizadas en posiciones muy elevadas respecto a la linea 4.

Color

En exploraciones de campo el color del suelo suele ser
utit para difcrenciar los diferentes estratos y para identificar
suclo, cuando se posca experiencia local. En general, existen
algunos criterios relatives al color; por ejemplo, cl color negro|
de tonos oscuros suelen ser indicativos de la presencia de materia orgd-
nica coloidal. Los colores claros y brillantes son propios, mds bien, de

suclos inorgdnicos.

un dato
tipos de
también
y otres

Olor:

Los suelos ‘orginicos (OH y OL) tienen por lo general un olor
distintivo, que puede usarse para identificacién; el olor cs p:ﬁrticyl‘:ez--
mente intenso si el suclo esta himedo, y disminuye con la exposicion
al aire, aumentando, por el contrario, con el calentamiento de la imuestia

hlineda.
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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 compactacidén como en la consolidacidn se da un proceso
de reduccion de vacilos; ©pero, mientras gque en el Dproceso de
consolidacidn esa reduccidn, debida a la aplicacion de cargas estaticas,
es relativamente lenta, en el proceso de compactacion la reduccigén de
vacios, debida a la aplicacidén de cargas estaticas o dinamicas, es mas o
menos rapida.

La compactacidén puede obedecer a muchos objetivos; el principal de
ellos es obtener un suelo de tal manera estructurado que posea vy
mantenga un comportamiento mecdnico adecuado a través de toda la vida
util de la cbra. Las propiedades requeridas pueden variar de caso a
caso, pero la resistencia, la compresibilidad y una adecuada relacion
esfuerzo-deformacidén figuran entre aquellas cuyo mejoramiento se busca
siempre; es menos frecuente, pero a veces no menos importante, gque
también se compacte para obtener unas caracteristicas idoéneas de
permeabilidad vy flexibilidad. Finalmente, como concecuencia de un
procesce de compactacion, suele favorecerse mucho la permanencia de la
estructura térrea ante 1la accién de los agentes erosivos. Debhe
garantizarse que se mantengan las propiedades mejoradas, durante toda la
vida util de la obra.

Ciertas experiencias, realizadas en 1los primeros anos de la‘
aplicacién de las técnicas modernas de compactacion, indicaron que
existe una correlacidén entre el pesc volumétrico seco y la o las
propiedades del material que se gquiere mejorar. Sin embargo esa
correlacién no es tan simple y segura como se pensaba, por lo gque el
aumento de peso volumétrico es meramente un medio, pero no un fin en si
mismo.

R.R. Proctor a principios de 1los anos treintas realizo la
construccidén de presas para el Departamento Hidraulico de los Angeles,
california, en donde desarrolld los principios de la compactacioén y los
publicé en una serie de articulos en 1la revista "Engineering
News-Record". - En su honor 1las pruebas comunes de compactacion se
denominan comunmente pruebas Proctor de compactaciodn. E1l establecid que
la compactacién basicamente es funcion de cuatro variables: 1) Peso
especifico seco, ¥y 2) Contenido de agua, ©w%, 3) Energia especifica, vy

4) Tipo y caracteristicas del suelo (graduacion, presencia de minerales
de arcilla, etc.).

El procesc de compactacién puede ser ilustrarse mejor considerando
la prueba comun de compactacidén o prueba Proctor. Se hacen varios
ensayos a una muestra del mismo suelo que se este compactando de acuerdo
a las especificaciones para 1la prueba Proctor estandar, dadas mas
adelante, pero variando el contenido de agua del material. Para cad
contenido de agua se obtiene su respectivo pesc especifico seco. Cuand
quedan determinados los pesos especificos secos para cada ensaye se




grafican contra los contenidos de agua, con. lo gque se cbtiene una curva
llamada curva de compactacidén. La figura 1 muestra una_forma. tipica-de
esta—curva—(curva A). Se puede notar que la curva de compactacidén, aun
con contenidos altos de agua, nunca alcanza la curva para 100% de
saturacioén (llamada curva de saturacion). El punto maximo de la curva es
el due corresponde al peso. especifico seco maximo (¥ ) para la

dmax
prueba; su correspondiente contenido de agua es conocido como "contenido
de agua ¢éptimo". La curva B es la curva de compactacidn obtenida con la
prueba Proctor meodificada, gque utiliza una mayor energia de
compactacién. El caso es que, incrementando la energia de compactacicén,
el peso especifico seco maximo tiende a incrementarse, come es de
esperarse, pero. disminuye el contenido dptimo de agua. La curva dibujada
a través de 1los puntos pico de varias curvas de compactacién para
diferentes energias especificas se denomina "linea de optimos", la cual
es paralela a la curva de saturacion.

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

II. PROCEDIMIENTOS PARA COMPACTAR

II.1 PROCESOS DE COMPACTACION DE CAMPO

La energia que se reguiere para compactar los suelos en el campo se
puede aplicar mediante cualquiera de las cuatro formas gque enseguida se
enuneran, las gque se diferenclan por 1la naturaleza de los esfuerzos
aplicados y por la duracidn de los mismos. Estas formas son:
Por presiodn ‘
Por impacto
Por amasado
Por vibracidn

QOoTo

II.1.1 COMPACTADORES POR PRESION
RODILLOS LISOS METALICOS

Cuando estos equipos inician la compactacion de una capa el area de
contacto es mas o menos ancha y se forma un bulbo de presion de una
cierta profundidad. Conforme avanza la compactacioén el ancho del drea de
contacto se reduce, y por lo tanto también se reduce la prefundidad del
bulbo de presidén y aumentan los esfuerzos de compresion en la cercanila
de la superficie. Estos esfuerzos son con frecuencia suficientes para
triturar los agregados en materiales granulares, e invariablemente
causan la formacidén de una costra en la superficie de la capa, lo que se
conoce como encarpetamiento. El1 efecto de 1la compactacidén de los
rodillos lisos se reduce considerablemente a medida que. se profundiza en
la capa compactada, y el efecto de la compactacion se produce de arriba
hacia abajo. ‘ o -

Los rodillos liscs tienen su campo de aplicacidn circunscrito a los
materiales que no requieren concentraciones elevadas de presiodn, por no
formar grumos o© no requerir disgregado; por lo general son arenas Y

-




gravas relativamente limpias. Cuando se utiliza s6lo el rodillo liso en
arcillas y limos plasticos es comiun 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 compactacidn, er‘
comparacion con el lecho inferior de la misma capa, menos compactado,
que adquiere una resistencia relativamente baja.

RODILLOS NEUMATICOS

La accion compactadora del rodillo neumadtico tiene lugar
fundamentalmente por 1la presién gque transmite a la capa de suelo
tendida. Sus bulbos de presién son semejantes a los de los rodillos
metdlicos, pero el area de contacto permanece constante por lo que no se
produce el efecto de reduccién del bulbo. Estos rodillos producen un
cierto efecto de amasado, que causa al suelo grandes deformaciones
angulares por las irregularidades (dibujo) de las llantas; este efecto
es mucho menor que el amasado que se consigue con los rodillos pata de
cabra.

La superficie de contacto de la llanta depende del peso del rodillo

y de la presiodn de inflado; su forma es mas o menos eliptica. La presiodn
que se transmite no es rigurosamente uniforme en toda el a&area de
aplicacion, pero para simplificar suele hablarse de una presion media de
contacto. Para lograr una aplicacién mas o menos uniforme de la presiodn
a una cilerta profundidad bajo la superficie es preciso gque las llantas
delanteras y traseras del equipo tengan huellas gque se superpongan
ligeramente; es usual buscar una disposicidén tal que deje a ambos lados
2/3 de huella libre entre las superposiciones. Podria pensarse dgque lﬁ‘
eficacia compactadora crece de manera indiscriminada con la presion de
inflado, pero esto no es del todo cierto, pues si la presion no es
demasiado grande, ambos lados de la huella se producen concentraciones
que hacen aparecer presiones horizontales adicionales gue ayudan al
asentamiento de las particulas de suelo y a su mezcladc. El1 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 neumdticos se usan principalmente en 1los suelos
arenosos ccon finos poco plasticos, en los que no existen grumos cuya
disgregaciodon requiera grandes concentraciones de presion, como las que
producen los rodillos pata de cabra. En limos poco plasticos también son
eficientes los rodillog neumdticos,

I1.1.2. COMPACTADORES POR IMPACTOQ
RODILLO DE IMPACTO (TAMPER)

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




Estas piramides no son de la misma altura pues hay unas mas altas que
otras. Estas salientes han sido_disenadas-de tal—manera—que—el--area—de
contacto se incrementa con la penetracidén, ajustandose automaticamente
la presién a la resistencia del suelo compactado. El diseho contempla
también una facil entrada y salida a la capa, lo que disminuye 1la
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 mads versatiles equipos de
compactacidén. Este equipo tiene su mejor rendimiento en suelos finos con
abundante contenideo de grava y guijarros o en suelos finos residuales
gue contengan fragmentos de roca parcialmente intemperizados.

PISONES
El empleo de estos equipos estda restringido a areas pequenas.

‘Los pisones pueden ir desde .los de tipoc mds elemental, de caida
libre y accionados a mane, hasta aparatos bastante mas conplicados
movidos por compresicén neumatica o por combustidén interna.

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

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

IT.1.3. COMPACTADORES POR AMASADO

RODILLOS PATA DE CABRA

Estos compactadores concentran su peso scbre el area de contacto de
un conjunto de puntas de forma variada, gque 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 gue ya no se produce ninguna compactacion
adicional; en una cierta profundidad pequena, la superficie queda
siempre distorsionada, pero se compacta bajo la siguiente capa que se
tienda. :

La presidén 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 en su maxima
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penetracioén; a partir de ese momento la presion disminuye hasta que el
vastago sale. Ademas, la accidn del reodillo es tal gue hace progresar la
compactacion de la capa de suelo de abajo hacla arriba; en las primeras
pasadas las protuberancias y una parte del tambor mismo penetran en e)
suelo, lo gque permite que la mayor presidon se ejerza en el lech!
inferior de la capa por compactar; para gue esto ocurra el espesor de la
capa no debe ser mucho mayor gque la longitud del vastago. A esta
peculiar manera de compactar se le denomina accidon de "amasado™.

Al aumentar el numero de pasadas del equipo la parte inferior de 1la
capa va adquiriendc mayor resistencia, lo gque impide la penetracion del
rodille 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 tocdo su peso a través de los
vastagos, pero sin gque haya contactc entre el tambor vy el suelo
propiamente dicho. El1 rodillo pata de cabra produce dos efectos muy
deseables en los terraplenes de suelos finos compactados, gque son una
distribucidn uniforme de la energia de compactacion en cada capa Yy una
buena liga entre capas sucesivas.

Los rodillos pata de cabra rinden sus mejores resultados en suelos
finos. La concentracion de presidén que producen los vastagos se ha
revelado muy util para la rotura y disgregacion de los drumos gque se
forman en las arcillas homogéneas por la accion de fuerzas de naturaleza
capilar entre sus particulas. En suelos finos no homogeneos, con
diferentes rangos de tamafos, la accidn de las patas de cabra también es
muy benéfica para romper y disgregar las diferentes particulas y para
unir entre si las distintas capas de material compactado, pues al quedar
distorsionada la superficie de cada capa, se compacta Jjunto con la
siguiente, lo gque elimina la tendencia a la laminacidén. 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
accioén de los rodillos pata de cabra con la vibracidén, para incrementar
la concentracidn de fuerzas sobre Aareas pequenas 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 tradicicnal: 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 rodillec de rejillas se ha venide utilizando con éxite en
materiales gque requieren disgregacidén, perc en realidad ha dado
resultadec en una gran variedad de suelos, incluyendo arcillas homogéneas
o mezclas de arenas, limos y arcillas, con abundancia de finos. Suelen
lastrarse con bloques de concreto o arena humeda para elevar su presion
de contacto. :



RODILLO SEGMENTADOC

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

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

IT.1.4. COMPACTADORES POR VIBRACION
RODILLOS VIBRATORIOS

Estos rodillos funcicnan disminuyendo temporalmente la friccion
interna del suelo. La vibracidn provoca un reacomodo de las particulas
que da por resultado un incremento del peso volumétrico del suelo.

Estos rodillos pueden producir un gran trabajo de compactacion en
relacidon a su peso estitico ya que la principal fuente de trabajo es la
fuerza dinamica de compactaciodn.

Como la resistancia de los suelos plasticos depende de la cohesion,
la eficiencia de estos «rodillos estd casi limitada a suelos granulares.
k

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

II.2 OBJETIVOS DE LAS PRUEBAS DE COMPACTACION

Los procesos de compactacidon de campo.son en general demasiado
lentos y costosos como para reproducirlos a voluntad, cada vez que se
desee estudiar cualesquiera de sus detalles; no proporcionan un modo
practico de dispcner de una herramienta de analisis, estudio e
investigacidén, tal como lo requiére el problema de la compactacion de
suelos, con sus muchas complicaciones y complejidades. Asi, la tendencia
a desarrollar pruebas de 1laboratorioc gque reproduzcan facil vy
econdmicamente aquellos procesos debid de ser obvia para cualgquiera que
se interesara (e interese) en racionalizar las técnicas de campo y en
conocer mas un proceso tan dificil e importante.

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

"Actualmente se hacen dos usos principales de 1las pruebas de
compactacidén de laboratoro. En el primero, se compactan los suelos para
obtener datos para proyecto de estructuras de tierra; esta informacion



se refiere a resistencia, deformabilidad, permeabilidad, susceptibilidad
al agrietamiento, etc. El1 seqgundo 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 pes
volumétrice de laboratorio y de campo. : ‘

I1.3. PROCEDIMIENTOS DE COMPACTACION EN EL LABORATORIO

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

Pruebas estaticas

Pruebas dinamicas . v
Pruebas por amasado

Pruebas por vibracidn

a0 o

II.3.1 PRUEBAS ESTATICAS -

PRUEBA PORTER

En esta prueba se compacta al suelo colocandolo dentro de un molde
cilindrico de 15.24 cm (6") de diametro; el suelo se dispone en tres
capas acomodandolo con 25 golpes de una varilla con punta de bala, lo
gue no significa una compactacién intensa, pues la varilla es ligera vy
la altura de caida es la minima utilizable por el operador para una
manipulacién cdmoda. La compactacién propiamente dicha se logrza /al‘
aplicar al conjunto de las tres capas una presién de 140.6 Kg/cm™,  la
cual se mantiene durante un minuto.

PRUEBA PORTER SOP

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

1) Coldgquese el material preparado dentro del molde en tres capas: con
la punta de la varilla metdalica de 1.9 cm (3/4") de diametro y 30 cm
de longitud, désele a cada una de las capas 25 golpes, uniformemente
distribuidos. : . .

2} Al terminar la colocacidén de 1la ultima capa, tdmese el molde que
contiene el material , coléguese en la maquina de compresidn vy
compactese el material aplicando lentamente carga uniforme, de maner

- s . 2
gque se alcance en un lapso de 5 minutos la presidén de 140.6 kg/mnil




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 estda ligeramente humedecida, el material ha alcanzado la

humedad optima de compactacién 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 dptima; por lo
tanto preparese otra .fraccién representativa del material vy
adiciones§le 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. Prepérenée
los especimenes gque sean necesarios siguiendo los mismos pasos
anteriores, hasta lograr que en uno de ellos se inicie el
humedecimiento de la base del molde con la carga maxima.

5) Si antes de llegar a la carga maxima se humedece la base del molde
por haberse iniciado la expulsién de agua, la humedad con gque se
prepardé la muestra es superior a la optima. En esteacaso procédase
como en el parrafo 3, pero en vez de adicicnar 80 cm® se reduce esa

cantidad en cada una de. las nuevas fracciones representativas del

material, hasta lograr gque en una de ellas se inicie el
humedecimiento de la base del molde con la carga maxima.

6) Al terminar la compactacién del espécimen preparado con la humedad
optima, quitese el molde de la maquina de compresiodn y determinesele
la altura (he), restando la altura total del molde la altura entre-la
cara superior del espécimen y el borde superior del mclde; registre@e
este valor en cm, con aproximacién de un decimo de milimetro.

7) Pésese el molde de compactacidn que contenga el espécimen‘comﬁactado
Yy anotese dicho peso, en kileogramos, con aproximacién de un gramo.

8) Saguese el espécimen del cilindro, cértese longitudinalmente.y de la
parte central obténgase una muestra representativa y efectuese en la
muestra la determinacidén del contenido de agua, anctando su valor.

.II1.3.2. PRUEBAS DINAMICAS

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

Con esta prueba se determina la relacidén entre el peso
volumétrico y el contenido de agua de 1los suelos. Existen 4
alternativas de prueba: :

-Método A. Molde de 4", suelo que pasa la malla 4 4, E =
-Método B. Molde de 6", suelo gque pasa la malla # 4, E =
~-Método .C. Molde de 4", suelo gue pasa la malla de 3/4", E
~-Método D. Molde de 4", suelo gque pasa la malla de 3/4", E

oy
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Preparacidn de la muestra

1)

2)

Identificar el material.

Para esta prueba se requlere una muestra representativa de suelo,
debidamente cuarteada, con peso comprendido entre 2.5 y 3.0 Kg para
cada fraccion de suelo gue se necesite para el ensaye. Se seca al

aire lo necesario para facilitar su disgregacion.

Disgregar grumos con la mano de mortero cubierta de hule cuiddndo de
no romper granos individuales.

A la muestra disgregada se la criba por la malla numero 4.
Obtener contenido de agua.

Como la curva peso volumeétrico 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), prepdrense las mismas porciones de
suelo en recipientes con el contenido de agua deseado y déjense en
reposo por lo menos 24 horas, con tapa hermética; esto facilita una
buena mezcla del agua y los finos. Si la plasticidad es alta debera
almacenarse el material por lo menos dos dias. Las porciones de suelo
deberdn diferir en su contenido de agua de un espécimen a otro en dos
puntos de porcentaje aproximadamente. Utilicese agua de buena calidad
y mezclese al suelo con atomizador.

Pésese el molde proctor con la placa-base adosada.

Coloquese el collarin de extensidén sobre el molde. ‘

Procedimiento de prueba

1)

2)

Se detallara el metodo A:
Seleccidnese una de las muestras representativas de 3 kg.

Dividase la muestra en el numero de porciones que se requiera, segun
las capas que vallan a disponerse en el molde de 10.16 cm (4") de
diametro; en el caso presente seran 3 capas. El molde tendra
instalada su extensién y debera 1llegarse a un espesor total
compactado de 13 cm. Compactese cada capa con 25 golpes del pisoén
(5.08 ocom de didmetro y 2.49 kg de peso) distribuyéndolos
uniformemente y con altura de caida de 30.48 cm (12"). Durante 1la
operacién el molde debera apoyarse en una base rigida. Después de 1la
compactacion, remuévase la extension del molde y enrasese el suelo
compactado, utilizando la regla metalica. Pésese el conjunto vy
restese la tasa del molde, para tener el peso humedo del material.
Dividase entre el volumen del molde, para obtener el peso volumétrico
de la masa de suelo (vm). .



3)

4)

Retirese el material del molde, sin desmoronarlo y dividase el
espécimen en dos porciones, sequn un_plano_vertical. por-el—centro—de
Ta  seccion transversal. Tomese una muestra representativa de una de
las caras del corte y determinese el contenido de agua del suelo.

Continuense las determinaciones con las otras porciones de material
con diferentes contenidos de agua, de preferencia en orden creciente,
hasta gue no cambie o disminuya el peso volumétrico humedo del suelo.

PRUEBA DE COMPACTACION PROCTOR (SARH)

1)

3)

4)

5)

8)

10)

De la muestra ya preparda 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 casoc de gue este muy humeda.

Se revuelve perfectamente el material, tratando de dque el. agua
agregada se distribuya uniformemente. '

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 pisdén (de 5 .cm de
diametro y 2.75 kg de peso), procuridndo repartirlos 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 pisdén se dan
levantando ' éste hasta el nivel superlor 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 una altura total de unos 11 o 12
cm, compactandola del mismo modo gue la primera.

En idéntica forma, se procede con la tercera capa, procurandc gue una
vez compactado el material, la superficie esté 1 & 2 cm arriba del
ensamble en la extension. . .

Al terminar la compactacidén de las tres capas, con una espatula de
cuchilleo se recorre el perimetro exterior de la extension para
despegar el material y sSe quita cuidadosamente 1la extension,
enrasdndo la muestra al nivel superior del cilindro y rebanado el
material sobrante con un enrasador.

Se 1limpia exteriormente el cilindro y se pesa con la muestra
compactada en el platillo de la bascula, aproximando la lectura hasta
los 5 g. El peso obtenido se anota en el registro de calculo.

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

Se desarma €l cilindro Prdéctor con objeto de extraer facilmente el
material. '
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11y Para poder definir 1las condiciones oJptimas del material, es
necesario efectuar cuatro o cinco veces 1los pasos anteriores,
incrementando en cada ensayo el contenido de agua. ‘

12) Todas las capsulas que contienen la muestra humeda de cada ensayo,
se colocan dentro de un horno a 110 C. Durante 18 horas como minimo.
Transcurrido ese lapso, se retiran del horno, dejandolas enfriar
dentro de un desecador vy se pesan, registrando el valor
correspondiente.

II.3.3. PRUEBAS DE COMPACTACION POR AMASADO .

PRUEBA DE COMPACTACION POR AMASADO HARVARD MINIATURA

Con este método de prueba se determina el peseo veolumétrico seco
maximo y la humedad optima en suelos finos plastlcos, con particulas
menores de 2 mm.

Preparacidén de la muestra
1) Identificar el material.

2) Para esta prueba se requiere una muestra repfesentativa de suelo,
debidamente cuarteada, con peso comprendido entre 1 y 1.5 kg. Se secs
al aire lo necesario para facilitar su disgregaciodn.

3) Disgregar grumos.

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

5) Obtener contenido de agua.

6) Como la curva peso volumétrico seco-contenido de agua debe definirse
entre 6 u 8 puntos (la mitad de ellos abajo del contenide optimo 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 mezcla 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 mezclese al suelo
con atomizador.

Procedimiento de prueba

1) Con el molde ajustado a su base y. provisto de su'extension, coloquese
en él la cantidad que se requiera de suelo en estado suelto. Lz
colocacién del suelo dentro del molde debera hacerse en el numero d




capas gque Se hecesite (por 1lo comun cinco); nivélese cada capa
presionandela ligeramente con un pisén _de_hule..— — -

2) Después de ajustar apropiadamente el resorte del pisdén, insértese en
el émbolo del pisdédn y presidénese hasta que el resorte se
comprima hasta su tope. Quitese la presion, cambiese ligeramente de
posicidén el émbolo y repitase la opercidn, repartiendo asi la presion
aplicada de manera uniforme en la superficie de cada capa, hasta
completar el numero de aplicaciones necesarias.

3) Repitase este procedimiento para. cada capa; procurese gque la capa
superior sobresalga del molde por lo menos 1 cm (entrando .en la
extensidén metalica del mismo).

5) Trasladese del conjunto del molde al aditamento para retirar 1la
extension; presidnese firmemente el émbolo del propio aparato y, a la
vez, accionando el mecanismo extractor, suéltese el collar metalico
del molde y del sueloc compactado.

6) Quitese el molde de su base y enrasese con cuidado su borde superior
con una regla metalica. Verfiquese también con 1la regla el
enrasamiento del borde inferior del molde.

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

8) Extrdigase .la muestra del molde utilizando el extractor y coldquesela
en un recipiente apropiado para introducirla al horno y determinar su
contenido de agua.

9) Compactense otros especimenes con contenidos de agua crecientes,
hasta que el peso humedo de la muestra valla creciendo, hecho dque
sefnala que se ha sobrepasado el contenido de agua éptimo.

10) Calculese el pesé volumétrico seco correspondiente a cada contenido
de agua, mediante la fdérmula

¥
. = m
. ?d l +w
y dibujese la curva de compactacién para obtener el peso velumétrico
maximo y el contenido éptimo de agua.

11) Si se desea, cambiese el procedimiente de compactacion variando el

nimero de aplicaciones del pisdén por capa, la presion por capa o el
numerc de capas.

PRUEBA DE HVEEM, DE COMPACTACION POR AMASADO

Esta prueba tiene pdr objeto representar en el laboratorio las
condiciones de amasado gque producen los equipos de compactacidén de
campo.
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Procedimiento

1)

En los sigquientes incisos se describe el procedimiento normal de
fabricacién del espécimen para suelos y agregados con finos qug'
posean suficiente cohesidén natural para mantener a los especimene
intactos durante los procesos de prueba. Los materiales sin cohesion,
tales como agregados para bases, requieren del uso de canastillas de
papel come ayuda para poder manejarlos sin gque sufran alteraciones.

Coloquese el molde en el collarin con mango, gue tiene un disco .de
hule de 10.00 cm (3-15/16") de diametro y 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 asi. Coldquese un disco de cartulina de 10 cm
(3-15/16") dentro del molde, sobre el disco de hule. Pdngase en su

lugar la extensidn con embudo y el molde sobre la placa giratoria del
compactador y atornillese,

Coldquese una muestra bien mezclada en el alimentador, con el
material suelto y bien distribuido a lo largo de toda su extensidn.

Echese a andar el compgctador v gjustese la presidn del aire del
compactador a 1.05 Kg/cm~ (15 lb/in"), lo cual egquivale a,una presion
en el pisén de aproximadamente 16.85 Kg/cm (240 1lb/in"). Espérese
hasta que el pisén alcance su posicion mas baja antes de colocar al
material en el molde.

Con una espatula vayase 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 aplicacidn del pisén;‘
despues proporcidnense 10 aplicaciones mas para asentar y nivela
todo el material. Levantese y limpiese el pisdn y coldéquese un disco
de hule de 10 cm de didmetro en la parte superior del espécimen. S%
durante todas las cperaciones anteriores la presidn de 1.05 kg/cm
resultd excesiva y produjo levantamiento del material al rededor del
pisdén, podrd bajarse dicha presion.

Afléjese el meolde dentro del collarin con mango, manipulando los
tornillos, bajese el pisdén e increméntese la %resién del gire hasta
obtener una presién en el pisén de 24.6 kg/cm” (350 1lb/in"), lo que
normalmente se logra con una lectura de 1.48 kg/cm” (21 1lb/in") en el
mandémetro que mide la presidn del aire.

Las arcillas pueden requerir presiones de compactacidén menores, pues
en ellas el pisén penetra con facilidad; en estos casos la
penetracién del pisdén debera ser el factor que se observe; se debe
buscar gue no sea mayor que 0.64 cm (1/4").

Apliguese 100 veces el pisén 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. .
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IITI. COMPORTAMIENTO MECANICO DE SUELOS COMPACTADOS

“III. 1. SUELOS FINOS PLASTICOS

ITI.1.1. FACTORES QUE INFLUYEN EN EL COMPORTAMIENTO MECANICO

ESTRUCTURA DEL SUELO, CAMPO VS LABORATORIO

La estructura y 1las 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 gue cuando
éstas son compactadas con contenides de agua abajo del optimo, la
estructura de los suelos es esencialmente independiente de la forma y
del tipo de compactacidén. A la humedad dptima, sin embargo, el tipo de
compactacisdén - tiene un efecto significativo en la estructura,
resistencia, compresibilidad, etcétera, del suelo. La estructura del
suelo se vuelve incrementadamente dispersa si se va aumentando el
contenido de agua. En la rama izquierda de la curva de compactacidén los
suelos son siempre floculentos, mientras que en la rama derecha la
estructura del suelo se vuelve mds orientada o dispersa. En la figura 4,
por ejemplo, la estructura en el punto C es mas orientada gque en el
punto A (en donde el suelo tiene una estructura flcculenta, grumosa, o.
en castillo de naipes). Ahora si se incrementa la energia de
compactacién el suelo tiende a ser mas orientado, aun con contenidos. de
agua abajo del optimo. Si nos referimos nuevamente a la figura 4, la
estructura en el punto E es mas orientada que en el punto A4; Del lado
derecho, la .estructura del suelo en el punto D sera algo mas -orientada
que en el punto ¢, aungue el efectc es menos significativo que en el
lado izquierdo. :

La diferencia de propiedades que el suelo pueda tener con los
diversos métodos de compactacidn que se utilizan, considerando un mismo
nivel de energia, al compararlos, se espera que se deban unicamente a
una diferencia en las estructuras, la cual seria .atribuible sdélo a
diferencias en la magnitud de las deformaciones angulares inducidas por
el método de compactacidén. En el laboratorio, a mismo peso volumétrico y
misme contenido de .agua, el maximo grado de orientacién se logra por
amasado y el minimo por compactacidn estatica.

A estructuras muy diferentes en el suelo corresponden propiedades
fundamentales también muy diferentes. Por otro lado, casi todos los
procesos de compactacidén de campo mas usados, excluyendo la vibracion,
incluyen en mayor o menor grado efectos de amasado, en tanto gque 1la
compactacioén estatica del laboratorio no puede considerarse
representativa de ningun meétodo 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 deberda cuestionarse seriamente. En el
campo, el rodillo pata de cabra produce mayor orientacién de particulas
que el neumatico.
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SOLICITACIONES EN EL MATERIAL COMPACTADO

Al aumentar la energia de compactacién, el aumento del pes
volumétrico sera tanto mayor cuantc menor sea el contenido de agua de!
suelo; cualquier incremento de energia gue se aplica a un suelo con
contenido de agua superior al dptimo se utiliza en precducir deformacidn
angular, pero no reduccién de volumen; esto se debe a que un suelo con
contenido de agua alto es mas deformable y tiene bajo contenido de aire
y por tanto, fase fluida menos compresible.

PREPARACION DEL SUELO

Como se detallara mas adelante, el reusc y el logro de una
homogénea distribucién del contenido de agua influyen en la compactacidn
Y, por ende, en el comportamiento mecanico de los suelos compactados.

ITI.1.2. PERMEABILIDAD

La permeabilidad de un suelo compactado depende de su relacion de
vacios, de su estructura y de su grado de saturacion. La permeabilidad
puede relacionarse con el cuadrado de la relacidn 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 proéximo
al contenido de agua oJptimo; si incrementamos la energla utilizada e]L‘
coeficiente de permeabilidad disminuye porgue baja la relacidén de vaciod
del suelo (incrementandose con ello el peso especifico seco). E1 cambio
en la permeabilidad, modificando el contenido de agua, se ilustra en la
figura 5, donde puede cbservarse gue la permeabilidad tiene un orden de
magnitud mas alto para contenidos de agua abajo del optimo, gque para
contenidos arriba del oéptimo.

La estrucuracion es el factor que mds afecta a la permeabilidad de
un suelo compactado. A mayor contenido de agua y mayor distorsion
producida por la compactacidén (a lo que corresponde mayor orientacion en
las particulas) se obtiene menor permeabilidad y las diferencias por
este efecto son muy importantes.

‘ La figura 6 muestra las diferencias de permeabilidad que se
obtuvieron para un mismo suelo gque se compactdé en el campo con rodillo
pata de cabra y en el laboratorio con un compactador de amasado,
llegando siempre al mismo peso volumétrico seco con el mismo contenido
de agua.
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IIT.1.3. COMPRESIBILIDAD Y EXPANSION

Cuando Ui €4elo arcilloso cambia de volumen existen 'dos componentes
de deformacion a nivel estructural. En primer lugar, la correspondiente
a varlaciones de las distancias entre las particulas con grado de
orientacién constante, y en segundo la gue ocurre por reducciones de las
distancias medias de las particulas, sin que cambie su distancia minima
por aumento de grado de orientacidn.

Si se compactan dos muestras de un suelo arcillosso con los mismos
métodos’y energias de compactacidén y al mismo peso volumétrico seco,
pero emepleando en un caso una humedad menor gque la optima y en el otro
mayor, se obtiene un comportamiento en procesos de carga como la que se
muestra en la figura 8.

En primer lugar, la muestra dgue se compactd en el lado humedo
(muestra 2) exhibe una curva de compresibilidad con la forma tipica
regular que corresponde al tipo de suelo de la prueba (arcilloso), en
tanto que la muestra 1, compactada del lado seco, presenta una curva de
compresibilidad gue se diria compuesta de dos curvas convensiocnales., En
suelos que se compactaron por amasado, se ha observado que la presion a
la que aparece la transicion, con variacidén bprusca .de pendiente, es
ligeramente menor que el esfuerzo de compactacidén. Al parecer el aumento
del coeficiente de compresibilidad (pendiente abrupta) se debe al
predominic de 1la tendencia a la aproximacién de la particulas con
aumento del grado de compactaciodn.

En segundo lugar, bajo presiones pequenas, el coeficiente de
compresibilidad del suelo compactado en el lado seco es menor que el del
suelo gque  se compactd en el lade humedo, pero esta situacidn se invierte
bajo presiones grandes., Esto se debe a que bajo poca presién ocurren
cambios insignificantes en el gradec 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 1la
muestra 1 (del lado seco) ocurren deformaciones volumétricas debidas al
aumento del grado de orientacioén de las particulas por colapso, que ho
tienen lugar en la muestra 2. Bajo presiones muy altas ambas muestras
llegan a la misma relacién de vacios, pues en las dos se lloega a una
estructuracion similar.

La expansion de arcillas compactadas con contenidos de agua abajo
de la humedad optima, es grande:; cuentan con una deficiencia relativa de
agda y por eso tienen la tendencia de absorver agua y a expanderse mas
que las compactadas con contenidos de agua por arriba de la dptimo. La

expansibilidad crece con 1la energia de compactacidén. Los suelos

compactados con contenidos de agua abajo del dptimo son, en general, mas
sensibles a 1los cambios de ambiente. Lo contraric sucede para la
contraccidén, como se muestra en la figura 9, donde se observa que los
suelos compactados con contenidos de agua arriba del déptimo, tienen una
contraccién mas alta. También se observa en la figurafel efecto que
tiene el método de compactacidn en la contraccién del suelo.

16

s



ITI.1.4. RESISTENCIA AL ESFUER2Z0 CORTANTE

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

En los suelos finos compactados suelen desarrollarse presiones
neutrales negativas, una vez gque la compactacién a sido terminada. Estas
presiones negativas dependen fundamentalmente del grado de saturacidn
del suelo. Las presiones negativas desarrolladas en el agua son mayores
a menor dgrado de saturacidén inicial y hacen que sea también mayor 1la
resistencia del suelo compactado y menor su deformabilidad.

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA (SIN CONSQLIDACION Y SIN DRENAJE)

Puesto que el grado de saturacidén influye mucho en las propiedades
de los suelos compactados, la respuesta de una misma muestra en prueba
triaxial rapida dependerd de si se la ensaya con el grado de saturacion
gue adquiere cuando se compacta, o de si se la satura. a volumen
constante antes de probarla. En el primer caso, la resistencia es

funcién de 1la presién de confinamiento en la camara, pues la
compresibilidad del aire hace que la relacién de vacios varie con tal
presidén;: en el sequndc caso, el comportamientoc del suelo es

independiente de la presidn en la camara.

Las muestras compactadas con contenidos de agua abajo del optimo
tienen méas resistencia que las compactadas con contenidos de agua arriba
de la humedad optima. La resistencia de un suelo con contenido de agua‘
arriba de 1la humedad o6ptima también depende un tanto del tipo de
compactacion, debido a diferencias en la estructura del suelo. Si se
humedecen las muestras el cuadro cambia debido a la expansiodn,
especialmente para contenidos de agua abajo de la humedad optima. La
figura 10 muestra las curvas de resistencia para una arcilla compactada
por amasado, para tres diferentes energias de compactacidn. Las curvas
muestran la resistencias definidas como el esfuerzo requerido para
proldocar 5 y 25% de deformacidn.

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA CONSOLIDADA

Algunas investigaciones indican gque para una misma humedad de
compactacién la resistencia aumenta con el peso volumétrico; a mayor
peso volumétrico en la compactacién, resultard mayor la resistencia
despues de la consolidacioén, al comenzar la aplicacion del esfuerzo
desviador, resultando asi menores presiones neutrales.

A mismo peso volumétrico de compactacidn, la resistencia crece con
la humedad de compactacién; cuanto mas alta es la humedad de
compactacidén, mas compresible es el sueloc y mayor el peso volumétrico
gque se obtiene despues de la consolidacidn, inmediatamente antes de
aplicar el esfuerzo desviador, lo que conduce a mayores resistencias. .
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COMPORTAMIENTO EN PRUEBA LENTA

A—un contéenido de agua de compactacidén, constante, la resistencia

- en prueba lenta crece con el peso volumétrico seco, por el menor
espaciamiento que logran las particulas. A peso volumétrico seco
constante,. la compresibilidad del suelo crece con el contenido de agua
de compactacidén y por esta razén disminuye el espaciamiento de 1las
particulas en el instante de la falla.

RESISTENCIA A LA EROSION INTERNA

La resistencia de los suelos finos compactados a la tubificacidn y
otros efectos de las fuerzas de filtracidn, depende de la trabazdén entre
sus particulas, determinada por la geometria de la estructura y por la
magnitud de’ las fuerzas electromagneéticas entre particula y particula.
La compactacidén de suelos del lado seco del optimo produce bajo grade de
orientacion 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 repulsidén entre particulas, favoreciéndose en arrastre de las
mismas. Si la compactacidn se hace del lado de las humedades mayores que
la optima se tiene, por efectos contrarios, menor susceptibilidad a 1la
tubificacidn. :

-

VALOR RELATIVQO DE SOPORTE (V.R.S.)

La figura 11 muestra la variacion del valor relativo de soporte de
una -arcilla 1limosa con. las condiciones de compactacidén; el valor
relativo de soporte depende tanto del contenideo de agua como del peso
volumétrico que se alcance. Para especimenes gque se prueban después de
ser saturados se obtiene una curva parecida a la de compactacion, debido
a la absorcion de agua y expansion que sufre el espécimen durante la
saturacidén. La figura muestra también la expansién gque sufren 1los
especimenes en funcidén 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 case se llegue a un menor valor
relativo de soporte.

EFECTOS DE TIEMPO

Las investigaciones indican que el paso del tiempo afecta de manera
significativa a la resistencia de las arcillas compactadas. La figura
12 muestra un ejemplo de este hecho. Una arcilla limosa con notables
propiedades tixotrépicas se probdé hasta la falla en compresidén simple
con velocidades de aplicacidén 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 tras un periodo
de almacenamiento de 18 dias a humedad y peso volumétrico constantes. La
resistencia se definid 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
compactacidén se produjo una disminucién 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 dur‘
aproximadamente 10 minutos.

En 1los especimenes gque sSe probaron después de 18 dias de
almacenamiento, la resistencia disminuyd 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 gue
se realizaron pruebas largas inmediatamente después de su compactacion
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.

I1T.2. SUELOS GRUESOS

ARENAS COMPACTADAS

Si, por ejemplo, en un aparato de corte directo se prueba una arena
suelta para obtener su resistencia al esfuerzo cortante, se obtendra una
curva esfuerzo-deformacion del tipo plastico, como la que se ilustra er
la figura 13. Para producir deformaciones crecientes se necesita
esfuerzos tangenciales crecientes. En la misma prueba una arena muy
compacta mostrara la curva esfuerzo-deformacion con 1linea discontinua
que aparece en la misma figura; al principioc se necesita esfuerzo
creciente para aumentar la deformacion, pero una vez gue se sobrepasa un
valor maximo del esfuerzo, éste puede disminuir sin gque la deformacidn
deje de crecer (comportamiento fragil). Esta diferencia de
comportamiento puede expresarse en términos de comportamiento; en arena
compacta no sélo es preciso vencer el rozamiento entre los granos, sino
obligarlos a girar y moverse, rodando uno sobre otros; sin embargo, una
vez que se ha roto la trabazdn estructural compacta inicial, se facilita
mucho su movimiento relativoe. Por el contrario, en arena suelta, 1la
estructuracioén inicial es floja e inestable y es féacil iniciar el
movimiento relativo, pero éste va produciendo estructuras cada vez nas
cerradas, y la resistencia de la arena va creciendo en forma paulatina
hasta un cierto limite. Esta estructura es practicamente igual a la que
se llega al compactar la arena, por lo que la resistencia final o
residual es la misma en el caso suelto y en el compacto.

La parte inferior de la figura 13 muestra las variaciones de
volumen gue sufre la muestra durante la deformacidn. El1 volumen de las
arenas sueltas disminuye ‘desde un principio, a causa de la destruccién
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 deformacidn produc
un aumento de volumen. En la figura se aprecia que la resistencia maxim
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gque puede desarrollar una una arena compacta es mucho mayor que la que
puede ofrecer la misma arena, suelta. Naturalmente .que_ no_siempre-—sen
-mas— favorables 1as caracteristicas con que se presenta la resistencia en
las arenas compactas; por ejempleo, 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.

Ta compresibilidad de las arenas compactadas también disminuye
mucho respecto a la de las arenas sueltas.

Iv. FACTORES QUE INFLUYEN EN EL PROCESO DE COMPATACION

IV.1. POR PARTE DEL MATERIAL

NATURALEZA Y ORIGEN

_ Es claro gue la clase de suelo con que se trabaja influye de manera
decisiva en el proceso de compactaciodon. Este hecho puede notarse
observando las figuras 2 y 3 gque muestran la influencia del tipo de
material en la compactaciodn.

CONTENIDO NATURAL DE AGUA VS CONTENIDO DE AGUA DE COMPACTACION

Esto se refiere al contenido natural de agua que el suelo poseia
antes de ahadirle o quitarle humedad para compactarlo, en busca del
contenido dptimo © cualgquier otro con gque se hubiere decidido realizar
la prueba. '

En los procesos de campo el .contenido de agua original no sélo
ejerce gran influencia en 1la respuesta del suelo al equipo de
compactacidén, sino gue también gobierna en gran parte el comportamiento
ulterior de la masa compactada. Aunque por lo general scdlo pueden
lograrse cambios relativamente pequefios al humedecer o secar el suelo
extendido en la obra, es muy aconsejable buscar siempre condiciones de
humedad natural que no se aperten mucho de la ¢dptima para el proceso de
compactacidn que vaya a usarse; lo que significa gue el material ha de
ser preparado de alguna manera antes de ser compactado.

, En los procesos de laberatorio, el contenido natural de agua del
suelo tiene especial influencia en las compactaciones que se logren con
una cierta energia, a humedades menores que la ¢ptima, sobre todo cuando
se procede a compactar el suelo inmediatamente después de 1la
incorporacién del agua. En un.suelo originalmente bastante seco, el agqua
que se anada producirad mayor diferencia inmediata entre las condiciones
de humedad interna vy externa de los grumes, dque en otro due
originalmente hubiese estado mas humedo.
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PORCENTAJE DE AGREGADOS GRUESO O FINO

La figura 2 muestra la influencia de este factor. Se observa que[‘
se tiene, en dgeneral, una menor eficiencia en la compactacion a mayo
porcentaje de finos para un suelo dado. También se observa en la figura
la influencia de la graduacidén en la compactacion del material. Entre
mejor graduacion se tenga del suelo mas eficiente serd la compactacion.

COMPETENCIA DEL GRANO VS ENERGIA DE COMPACTACION

Un efecto que merece especial atencién es la degradacion
estructural que sufren muchos suelos gruesos por el proceso de
compactacion, lo gque se traduce en cambios importantes en la
granulometria, de manera gque la gue se obtiene en el campo no es la
misma gue se obtuvo en el laboratorio, que se traduciria en diferencias
de los resultados de compactacidn en campo y en el laboratorio.

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

En los laboratorios, es comin presentar los resultados de las
pruebas de compactacidén con base en graficas zd—w% {pesoc volumétrico

seco vs contenido de agua). Estas curvas son diferentes si las pruebas
se efectuan a partir de un suelo relativamente seco al gque se Vv
agregando agua o si se parte de un suelo humedo, que se va secando segun
avanza la prueba. Las investigaciones experimentales comprueban gue 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 suelcos finos plasticos
con contenidos de agua inferiores al dptimo.

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 cambila la granulometria de la fraccidn
gruesa el peso volumétrico aumenta al mejorar la distribuciodn
granulometrica de dicha fraccidn gruesa. Por esta razdén es inadecuado el
procedimiento de compactacidén de laboratorioc en que la fraccidn 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. ' ‘
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PROCEDIMIENTO DE INCORPORACION DE AGUA __ R

La forma usual de expresar el contenido de agua, establece
solamente la proporcion que existe entre el pesc de ésta 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
distribucidén de la humedad ejercen un efecto muy importante en la curva
vd—w%; especialmente en 1los suelos finos. Algunos suelos tienden a

formar grumos cuando se les incorpora agua; para disminuir este efecto
se recomlienda gque, en este tipo de sueles, la incorporacidén de agua se
haga con un aspersor

TIEMPO PARA HOMOGENEIZACION

Cuando el suelo esta seco y se le agrega agua, esta tiende a
guedar en la periferia de los grumos, con propensidén a penetrar en ellos
so6lo después de algun tiempo. Si el lapso que se deja pasar entre la
incorporacién del agua y el momento en que se aplique la energia de
compactacion, es largo, se permite la incorporacidén uniforme del agua a
los grumos del suelo, con la consecuente disminucion de su humedad
superficial y el aumento de las presiones capilares.

En los laboratorios es comin gue se proceda a partir de un suelo
relativamente seco; se incorpora agua segun avanza la prueba y se deja
pasar el tiempo suficlente tras la incorporacién (24 horas), para
permitir la distribucion uniforme del agua en el suelo y evitar que la
humedad superficial de 1los grumos gue pudiese contener el suelo sea
diferente a la interna.

RECOMPACTACION O REUTILIZACION DEL MATERIAL

En muchos laboratorios es practica comun usar la misma nmuestra de
.suelo para la obtencién de puntos sucesivos de las pruebas de
compactacion; ello implica la continuada recompactacién del mismo suelo.
Se 'ha visto gue esta practica es inconveniente en lo absoluto, toda vez
que la experimentacidn ha demostradeo, gque si se trabaja con suelos
recompactados los pesos volumétricos que se obtienen son mayores gue 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 tamano del molde tiene influencia en el peso especifico seco
obtenido para energias de compactacion comparables. Zeigler reporta los

resultados de pruebas de compactacidn hechas en moldes de 4 y 6 pulgadas
en mezclas de gravas. En el molde de 4" se uso el método estandar de
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compactacidén, utilizando un pisdén de 5.5 lb y 25 golpes por cada una de

las tres capas (altura del molde = 12"), usando un tamano maximo de
particulas de 3/4". En el molde de 6" se utilizo una energia de
compactacidén similar, aplicando 74 golpes por cada una de las tres capaj|
empleadas (altura del meolde = 12") y un pisdén de 5.5 lb. Se obtuviero

diferencias entre los resultados obtenidos de los dos moldes utilizados,
las que variaron aproximadamente con la relacidén area de friccidén-area
de la seccidn transversal; en el caso del molde de 4" esta relacidn
(4.58) fué mas grande que para el molde de 6" (3.05). Se llegd a la
conclusion de gque el molde de 6" fué mas representativo de 1las
condiciones de compactacién en el campo.

FORMA DEL MOLDE

Se entiende qgue la energia de compactacion deba ser repartida de
manera uniforme en todo el volumen del suelo, es por esc gue si se
utilizan moldes de diferente forma puede haber diferencias en 1los
resultados, debidas a diferencias en la distribucidn de la energia de
compactaciodn.

FRECUENCIA EN LA APLICACION DE CARGAS

Las figuras 15 y 16 muestran la influencia de 1la frecuencia de
operacidén de un equipc compactador en varios tipos de suelos. Se observa
que hay una frecuencia en donde el suelo alcanza su maxima densidad, por
lo tanto la frecuencia en 1la aplicacidén 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

Manue!l J. MENDOZA L

Instituto de Ingenieria  U.N AM

RESUMEN Se analizan las diversas condiciones experimentales gue influyen en los resultados

de los ensayes de compactacién en el laboratorio.

Se trata primcrdialmente lo referente a los

suelos cqhesivos, enfatizando la objetividad y representatividad de las pruebas de laboratorio,
en relacién & la compactacibén de campo. Se presentan resultados de propiedades meclnicas de -
suelos cohesivos compactados que se ven modificadas por el procedimiento de compactacién.

1. INTRODUCCION
1.1 Antecedentes

Las vias terrestres, como cualguier otra o-
bra térrea gue construye el hombre como in-
fraestructura para su servicio y bienestar,
deben mostrar un compeortamiento meci&nico a-
corde a las necesidades para las gue fueron
construidas. Para proporcionarles a los sue
laos qgue constituyen esas obras las caracte-
risticas deseables, siempre surge la compac
tacién como el medio de estabilizacién y me
joramiento mas adecuado y barato. -

La compactacién es posiblemente la actividad
geotécnica mds antigua gue ha realizado el -
hombre; en el principio, mediante su propioc
paso o &l de animales en brechas v bordos.
Sin embargo, no fue sino hasta la década de
1930, con los articulos publicados por Proc-
tor, cuando se establecieron de manera cons-
ciente las bases experimentales de la rela-
€idén peso volumétrico seco, v,- contenido de
agua de compactacidn, w - enerfgia de compac-
tacién, E_. De ese entdnces a la fecha se
han realiZado numerosos estudios de campo vy
laboratorio con suelos compactados, cuya na-
turaleza trifésica determina un comportamien
to mecdnico complejo; la interaccidn entre
fases en los suelos cohesivos compactados se
complica todavfa mAs por el tamafic y minera-
logia de sus particulas. La mayoria de esos
estudios han aportado conocimientos acerca
del qué, estableciendo relaciones fenomenold
gicas entre propiedades tales como la resis-
tencia cortante, compresibilidad y permeabi-
lidad vy por la otra, la rélacién v, - w, - E_.
Asimismo se ha avanzado primordialmente en
el c¢émo, desarrollandose eguipo de construc-
€idn con gran diferencia en peso, mecanismc
de compactacidn, traccién e incluso grados
de automatizacién y control de la operacifn;
POor su parte, el equipe de laboratorio se ha
Mecanizado y se han desarrocllado medios para
Compactar por amasado y vibracidn, acciones
fstas mis apegadas a la operacién de campo
€on ciertos equipos y materiales. La comple-

jidad antes citada de estos suelos aunada a
su diversidad y variabilidad en la naturale-
za, son los motivos por los cue son reducidos
los estudios gue explican los pes qué. Las in
vestigacicnes a nivel microscépico pedrian
eventualmente dar respuestas explicativas en
el futuro mediato, con base en la ohservacidn
Yy caracterizacién de la estructura e interac-
cién de sus componentes bajo esfuerzos exter-
nes.

La situacién anterior ha llevado & una préc-
tica cotidiana de la compactacidn con cierta
componente empirica, perdiéndose en ocasioncs
el concepte de la compactacidn como medio pa-
ra alcanzar ciertas propiledades ingenieriles
deseadas, por el errdneo de la compactacidn
por si misma.

1.2 Chjetivos

Se analizan en este trabajo las diversas con-
diciones gue influven en los resultadcs de
los ensayes de compactacidn en el laboratoric.
Tales pruebas se tratan va sea come el medio
para establecer las propiedades deseadas de
cierto suelo y sus pardmetros de diselo para
un problema dado, o bien como la operacidn pa
ra ejercer el control de calidad de cierta
obra; se enfatiza el primer aspecto, revisan-
do lo relativo a la representatividad de los
ensayes de laboratorio.

La mayor parte de este trabajo se refiere a
los materiales térreos compactables, de -
acuerdo con la norma mexicana (ref 1}, y de
&s5tos los que poseen un porcentaje aprecia-
ble de suelos finos, lo que les proporciona
un compeortamiento cohesive. Tales suelos po
drfan presentarse en el cuerpo de terrace-
rias o bien en la capa sub-rasante de vias
terrestres. :

2. REPRESENTATIVIDAD DE LAS PRUEBAS DE LABO
RATORIO



2.1 Principio de representatividad

Un principio bdsico general de los ensayes
de laboratorio es gue el 'material de prueba
sea lo mis semejante en caracteristicas me-
cénicas al material del prototipo y que ade
mias, se vea sometido a equivalentes acciones
externas tales como esfuerzo aplicado o gra
diente hidraulico de la cohra real. En lo
que se refiere a la compactacidn de suelos,
esta representatividad se ha intentado dar
por impactos o presidn estltica, primero, y
por amasado o vibracién, o bkien con alguna
combinacitn de estos procedimientos, en anos
mis recientes.

2.2 Tipos de compactacidn y su representati
vidad

El procedimiento de impactos sistematizado
por Proctor vio pronto la aparicidn del pro
cedimiento de presidn estdética propuesto por
Porter, inicidndose asi una discusidn que to
davia persiste entre quienes defienden la
técnica de 1lmpactos que permite definir con.
facilidad la energia de compactacidn y aqué-
llos que consideran gque la aplicacidn de pre
sifn estldtica es més simple v rédpida, y por
tanto, un ensaye mis conveniente.

La mayor parte de los estudios (refs 2 y 3)
realizados al respecto, se han enfocado a la
comparacidén de los pesos volumé&tricos secos
méximes y de los contenidos O6ptimos de agua
de distintos suelos, en ambas pruebas de cem
pactacidn en el laboratorio. De esta manera
se ha podido verificar que los valores de

L resultantes de los ensayes Proctor
A4, max

SOP v Porter SOP son comparables y parece e-
xistir una relacidn confiable entre ellos.
En general se puede sefalar ¢ue un suelo cu-
vo producto " I .{% < 200y es alto, se com
pacta mis eficiéntemente por medios estdti-
cCcs gue por impactos v viceversa.

Sin embargo, la discusidn de estos tipos de
compactacidn con base sdlo en el v que
- max
alcanzan en cada una de ellas,exclufye d las
propiedades mecdnicas generadas por uno y -
otro tipo de densificacidn. Unos resultados
gue muestran la importancia de esta conside
racifn son los presentados en la ref 4 vy gue

se resumen en la Tabla I. Al compactar 15
especimenes de cada suelo y con cada tipo de
compactacidn, en los que se reprodujeron el
mismo peso volum@trico seco y semejante con-
tenide de agua, se oktuvo gue los valores re
lativos de soporte en condiciones saturadas
de los especimenes compactados estdticamente,
fueron pricticamente del doble de los densi-
ficados por impactos.

La consideracidn de la cabal representativi-
dad de un ensaye de compactacidn de laborato
ric, es de particular importancia para espe-
cificar racicnalmente la compactacidn de cam
po; no asi para el control de calidad de la
misma, para cuya realizacidn se pueden em-
plear incluso otras técnicas indirectas.

Tabla I. Comparacidn de los valores relativos
de soporte para suelos compactados estdtica-

mente y por impactos (Ref 4)
% V R S
Suelo v 1 que pasa IMPACTOS P.ESTATIC
o © |malla 200| X cv X cv
38 18 29 .o 7.6 77.8 4.2
43 20 74 12.4 5.6 | 221 1.8
3 40 20 20 1.7 8.5 22.5 1.9

X = valor pravedic
v = coeficiente de variacidn

Por otra parte, al compararse entre si dos ti
pos de compactacidn de -laboratorio vy al no es
takblecer ninguna relacién con los resultados
de la compactacién de campo, se desvirtGa o -
no se atiende al principio de que "... las
pruebas de laboratorio sdlo se justifican en
términos de su representatividad de los proce
sos de campe gue preoducen”, ref 5; asi pues,
persiste la pregunta acerca de cudl tipo de
compactacién de laboratorio representa mis
fielmente la compactaciédn que ejercen los e-
quipos modernos de compactacidn en el campo.

La representatividad de las pruebas de impac-
tos se ha puesto en duda, va gue ante la ac-
cidn dindmica del impacto, las paredes rigi-
das del molde ejercen cierto confinamiento vy
con ello restricciones al desplazamierto Jdate
ral de las particulas, lo cual no ocurre

el campe por el reducido coniinamiento r-
ficial. i

Por otra parte, la compactacidén cstdtica basa
su densificacidén primordialmente en el acerca
miento relativo y uniforme de los granos, gru
mos o particulas en la direccidn de la compre
516n, con minimo desplazamiento lateral. Por
el bajo confinamiento antes cictado, scbre to-
do en las primeras pasadas de un equipo de -
compactacién en el campo, los componentes del
suelo sufren desplazamientos laterales de im-
pertancia, ya gue como se explica en el meca-
nismo de identacién de Prandtl del cual se de
rivd la sclucidén de Terzaghi al problema de
capacidad de carga, la penetraci&n origina
desplazamiento de las porciones contiguas la-
terales.

Las consideraciones simples antes expuestas
no apoyan a la compactacidn por presidn esta-
tica y al parecer su permanencia de uso, s&élo
se justifica por la sencillez de su realiza-
cibn y la costumbre establecida; la objetivi-
dad de su estandarizacién para definir el &p-
timo pedria incluso objetarse.

Para el caso de los suelos cohesivos se ha reg
conocido el hecho de gue la compactacién por
amasado en el laboratorio reproduce més fiel-
mente la estructura de un suelc densificado

con rodillos pata de cabra o rodillos neumati

cos. En efecteo, en un estudio efectuaﬁﬂr



el Cuerpo de Ingenieros (E.U.A.) ¥ reportado

la vy de pared. Para los materiales compacta-

—pn—una-cuidadosa-investigacibén-de—la-Univer-———bles—de—sub-rasante™con tamanos gqué pueden

sidad de Harvard (ref 6} se hicieron compara
ciones de diversos procedimientos de labora-
torio con la compactacidén en el prototipo.
La compactacidn a plena escala se efectud tan
to con rodillos pata de cabra (33 kg/cm?, 8
pasadas, c€apas de 20 cm) como con rodillos -
neumdticos (11,350 kg por eje, 4 pasadas, ca
pas de 30 cm). La curva de compactacidn de
campo se muestra en la Fig. 1; en ésta tam-
bién se incluyen los resultados de las com-
pactaciones Proctor estandar por impactos y
Harvard miniatura por amasado. Pudo compro-
parse gue la compactacidén por amasado con 30
pisonadas de 9 kg cada una, a cada una de -
las 10 capas con que se forma el pequefo es
pécimen cilindrico (h = 71.6 mm, d= 33.3 mm)
arrojé una curva de compactacién opricticamen
te igual a la de campeo. Esta comparacién tam

higén adolece de considerar sé6loc los vy ., aun-

gue en £ste caso al mencs se cubre toda

la curva de compactacidn y no sblo el v H
N d,max

la verificacién se realizd anos mas tar
de (ref 7), al comparar las caracteristicas
esfuerzo-deformacidn de materiales de la pre
sa Canyen en condiciones intactas y rembldea
das-recompactadas.
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2.3 Compactacién por amasado

Con excepcidn del procedimiento de Hveem, la
tétnica de amasade ha tenido un campo de a-
plicacidn limitado en la tecnologia de vias
terrestres. Por lo antes sefialadeo, se estima
conveniente revisar algunos motives de tal
exclusidn, asi como proponar algunos elemen-
Los gue faciiiten su empleo.

La mayor limitaciédn del procedimiento de ama
sado Harvard miniatura {ref 8) es el referen
L 2 su tamaho muy pequefio, lo que determina
que s3lo sea Gtil para suelos finos Irancos

€on porgcentajes reducidos de tamafio no mayo-
res a la abertura de la malla 4; como se ve-
rd mis. adelante, ‘aun con esos tamafios de gra
Nos ¢ grumos se pueden tener efectos de esca

alcanzar los 7.5 cm, el molde de 3.33 cm de
didmetro es imposible de usar. Existen otros
equipos disponibles en el mercado extranjero:
Gue permiten compactar por amasade especime-
nes de tamanos mayores, aungue no como para
incluir las gravas de 7.5cm; su mecanismo es
complicade vy de costo alto.

En investigaciones recientes (ref §9) realiza
das en el Instituto de Ingenierfa, UNAM, se
ha desarrollado un compactador neumo-mecini-
co gue permite densificar por amasado especi
menes de hasta 15 cm de difmetro, de manera
sencilla y mediante un equipec simple, Fig.2;
de esta manera se pueden incluir grawvas has
ta de 2 cm. B

compartodcr iiuvenecinice
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-
[
<t
o
o
©
N

El principio de operacifn es el mostrado en
la Fig 3, en doncde se indica gue la presién
neumdtica constante actila sobre un cdiafrag-
ma ahuladc (bell-o-fram), el gue le ejerce
al pisédn una fuerza igual al producto de su
&rea por la presidén; dicha fuerza se aplica
al svelo cuando éste reaccicna al compactar-
lo. Dependiendo del tamano del meolde por pre
parar, Fig 4, el compactador puede accionar-
se manualmente o se puade montar en una cren
sa de cremallera, 10 dque permite ejercer
fuerzas relativamente altas con un moderado
esfuerzo del operador.

En la Fig 5 se muestra la aplicacifn sucesi-
va de pisonadas de los compactadcres neumdti
cos, en comparacifn con uno de resorte tipo
Harvard-Wilson; en las ordenadas se indica
la fuerza registrada por una celda instrumen
tada dispuesta bajo el molde de compactacién
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y en las abscisas, el tiempo transcurrido. 2.4 Compactacién por vibraciom

Puede notarse que la carga se aplica mids uni El autor no posee resultados de ensaye:
formemente con los compactadores neumiticos compactacifn por medios vibratorios. P.
que con el de resorte. NO&tese también, Fig no haber una norma al respecto en SCT,
Sa, que el neumidtico mantiene la carga maxi- que existen sin duda capas como la bas:
ma una fraccién mayer de tiempo que el de re un camino o la de balasto en una via f-
sorte, Fig 5¢; el primero determina formas constituidas por suelo granular, en
trapeciales, mientras gue en el {ltimo, son so una prueba en el laboratorio con iy
triangulares, vibratorios resultaria la mds represer



3. SUELOS ENSAYADCS

Se proporciona en la Tabla II una breve des-
cripcibn de los suelos en estudio (ref 10},

de los que sSe presentan algunos resultados

en incisos posteriores. El material ensayadc
fue secado previamente al ambiente, homoge-
‘neizado y almacenado; a esta condicién le
corresponde el wi de partida para cada ensa-

ye.

4. MOLDES, GRANULOMETRIA DE AGREGADOS Y
PISONES

4.1 Forma de los moldes

Atendiendo al enfogue de gue no sélc son con
venientes las determinaciones de Y, ¥ w_, el
uso de un molde cilindrico de compictacién
con proporcidn conveniente de difimetro a al
tura, es muy recomendable para poder ensayar
el espécimen integral en alguna prueba gue

defina su comportamiento esfuerzo-deformacibn;

de esta manera se evita el labrado de especi
menes. En 10s ensayes de laboratorio efectua
dos en el II-UNAM se ha empleado para suelos
finos un molde de 3.6 x 8.5 cm, en el gue seo
pueden compactar especimeries por impactos,
amasado ¢ presidn estética, para someterlos
después a compresibn no -confinada o trixial.

4.2 Granulometria previa a las preparacién pa
ra la compactacién

Con frecuencia se procede a secar el material

proveniente de un banco de pré&stamo, antes
de agregarle agua para su posterior compacta

cién. E1 secadQ_previo_genera-un-altofporcég
taje de grumos y asociaciones de particulas,
sobre todo en materiales francamente arcille
505. De esta manera, la fraccién gruesa de
les suelos por compactar puede estar consti-
tuida por grumos, aun cuando sus particulas
constituyentes sean menores de la abertura
de la malla 2¢0. Terzaghi hizo notar (ref
11) hace tiempo la importancia de estos gru
mos en el comportamiento de los suelos cohes
sivos; senald que las particulas por si mis-
m&s no son necesariamente las determinantes
de las propiedades del material, sino més
bien las asociaciones de ellas formando agre
gados o paguetes.

En la Tabla III se incluyen para cada Suelo
en estudic tanto la granulometria de las par
ticulas a partir de w_, determinada por hi-
drémetre {(via htimeda)’ como la granulometria
del suelo con w, y agrumade inmediatamente
antes de la preparacifn para la compactacién,
obtenida por mallas (vfa seca). Con excepcidn
de la arena cuarzosa SP-San Roque, los mate-
riales restantes acusan el efecto gel secado.

resulta-
Terzagni,
el tama-

En el inciso siguiente se mostrarin
dos que apoyan las apreciaciones de
asi como otros a los gue contribuye
fio del molde.

4.3 Efecto del tamafio 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

Tabla IT. Identificacién de los Suelos Ensayados

Clasificacibn y Descripeifn ¥ Qrigen i Proparciones en lia i Cortenidos €. Procror Zstindar
Suelo 'Comp?51c16n Mlne:alég1caf de agua, en i Td,max wcp:
! ‘ tg/em'l (%
Material areno-limoso prove |Mayor Feldespatos i wn = 30.0
niente de lomerfcs suaves wad i r Ctani o
formados por tobas volcini- hedia : g:?;?:iz;on‘ta yjwp o= e 1.44 28.2
SM~San Vicente cas v .localizados al orien- w, = 3i.% -
te del Distrito Federal so- |Trazas: Cristobalita ¥ Fa
- : - I = 6.5
bre la carretera México-Tex | arifbola )
coge f
Material areno-arcilloso pqg'Hayor Cuarzo wo = 10.0
veniente del préstamo “la Costi- . . -
SC - Chicoasén lia" usado para el nticleo inper- Media tlorira Wy = 42 2.00 12.7
! ) meable de la presa Chiccasén, Se |Trazas: Mica, Montmorilo| w, _ 30.7 ) ’
trata de lutitas alteradas y rede nita, feldespa- = - )
positadas tos y calcita 1, =10.2
Material limo-arcilloso resi|Mayor : Metahaloisita y W, = 51.6
dual proveniente de la des- haloisita hidra w, = 7.2
MH - Necaxa composicifn de basalto en la tada. i . 1.24 4t.0
ladera derecha de la presa Media Hematita,Cuarzo v = 74.0
Necaxa, Pue. : I e 23.7
Trazas: Magnetita,ilme- P )
nita
Material arcilloso provenien|Mayor : Montmorilonira w, = 2L.8
- te de un depdsito aluvial
CH -~ La Pefia cercanc a la boquilla de la |Media : Feldespatos wp T 194 1.37 4.5
presa La Pefa, Hgo. Trazas: Cristchalita, LI 69.4 -
cuarzao I o= 383
B
W, = Contenido natural de agua {in siZu)
para la compactacidn)

W,
1

= Contenido inicial de agua {antes de afadirle agua

13
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Tabla III. Granulometria de particulas (1) y del suelo por compactar (2},

[Se indica el percentaje gue pasa en peso]

Malla SM-San Vicente sC-Chicoasén MH-Necaxa CH-La Pena SP-San Rogque
NO.
1 , 2 1 2 1 2 1 2 1 2
4 100 100 i00 100 1040 100 ¢ 100 - 100 . 100 100
10 51 38 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
80 46 41 29 8 100 9 98 14 4 4
100 36 30 27 - 6 100 6 85 7 1 1
200 25 17 26 4 98 2.5 30 4 0 0
<2u 4.5 | - 7.3 - 46 - 46 - 0 0

g ¥ voi ello trae como consecuencia varia-
cidn ef las propiedades mecdnicas. En la
Fig 6 se muestra gque en la medida que se au
menta el porcentaje de gruesos constituidos
por granos dures, aumenta el y., y se reduce
el w_ : al no tener confinamiento, es expli
cablé gue en ese mismo sentido se reduzca
la resistencia 9"

~
Y
\V\\
N \
180
T!'}./ -?J - o ] J',,

. &o o
1,75'— I L 1 L

. - ] 12 % [ EL]
pipnodas 27, No. de gaom:\o

T
# Lo curva punieada ndca

Gy aitg diapersin o voiorrs

"o

Yq * Prsovsumennco Seco, en g fem?

ay * Resstencia en compresidn no contingdg, #n kg/cm?
we = Comenido de oQua, #h parcentale

pp T Ferc-nln;e da lings

M1 = Meeriro integral (pasa mallo 41

Fig. ¢ Curvas de compactacifn y resistencia
en compresidn no confinada de mezcias
de la arena SP-San Roque con los [inos.
del suelv SC-Chicoasén

Los-resultados anteriores muestran las pos
bles discrepancias que se pueden obtener ¢
los pesos volumétricos secos y el contenid
de agua, cuandec se sustituye la fraccién -
gruesa de clerto tamano, pPor un pesc equi
lente de una fraccidn de tamarios menores.
Esta préctica es frecuente en México v si:
los lineamientos de los métodos C y D de
norma AASHTO.

Por otra parte, es com@n disgregar el mats
rial con un pisén de madera cubierto con
le, antes de iniciar algln ensave en el 1
boratoric (ref 12); -derivado de esta acc.
se incluve entonces un suelo con cierta -
nulometria de grumos, determinada peor la
tensidad de la disgregacibén. Se muestra o
guida el efecto que tiene el ensaye de di-
rentes granulometrifas de gaumes, no de gr
nos, ya gue se trata de los suelos franca
te finos MH-Necaxa y CH - La Pena.

Las granulometrias iniciales fueron:

a) Integral de grumos como usualmente se
pacta (caso 2 de la Takla III)

b) Grumos finos (pasan la malla 100, en s

.¢) Grumos gruesés {pasan la malla 4 y se

tienen en 1la malla 38)

En ambos suelecs y empleando tanto compact
cibdn por impactos como por amasado, los r
tados acusan una moderada diferencia en ¢
Y, , principalmente en la rama seca, como
aprecia en las Figs 7 a 9. Sin embargo, !
sistencia a la compresidn no confinada ex
una diferencia supericr, tanto mayor coni..
se estd m&s del ladc seco, llegando a gua
la resistencia g, una relacifn de 3 a 1.
resistencia es mixima para los grumos fin
intermedia para la integral y minima para
grumes gruesos; &sto se explica por la ma
cuantia de debilidades que tienen los gru
conforme son mis grandes. L.



3

Resislencic o la compresion

simple a, , en kglcm?

1
o
oy

Resistencia o o compresian

simple g, , en kg/cm?

Peso valumétrico seco P g/tm

Pesp volumetrico seco Y4 th qsem?

[ =
s Integral, Poso malla Mo 4
— —t— — Frocclkdn que paso.molic.fNo - WQ —————————
—-—0—-— Fraccign qus pase mollg Na 4 y se
" ratiens an malla No. 8
14}~
12)-
1.2]-
" Moide 3.6 ¢m didm. - 8.5 ¢cm oltura
1 1 3 i !
20 25 30 35 40 a5 50
" Contenido de ogue W, &n porcentoie
8
Ec=6.0 kg-cm/cm®
6l -
at -
2 -
a | 1 ! | |
20 25 30 35 40 45 50
: Contenido de oguo we, &0 porceniqje
7?7 Efecto de la grawnulometria da grumor
del suelo MP-Hecerg recado al cailier
te, usobre el vg4 v la resiciencia Gu.
Compactaeidn por impcctos
15
——2—— |nteqgral. Posg mallo No 4
— e — Fractidn que pasa malla Mo 100
—-—0—-— Fraccién qua pasa molky Nz 4§ 58
rabena en mailg HNo B
el .
12}
1.2f-
1} P Melde 3.6 cm didm ~B.5 ¢m chure
! el ! I [
20 25 0 35 40 a5 50
Contfenido de aqua wg ,en porcentoje
]
- 27-10-10 .
&l (27 pisonodes ~10 kg-10 tapas)
af- T
2 -
o ! ! ! ! |
70 25 10 35 20 a5 50
Centenido de ague w, , 80 parcentgje
8 Efecto de la granulometrfa de grumos
del suelo MH-Necaxa secado dl ambien
te, sobre el vg y la resistencia gq,,.

Compactacidn por amasado

—_—
15 ——o—— Integrat, Pasa malla Ne 4
—~ —&—— Fraccign que pesa malla Ne. 100
~
E —=--0-- Froceidn que pgsa mako No 9 y s
2 ftlisns an malic No B
o
FEER ] o
»2
o
o
w
@
o V-
u
=
S
E
2
g zf-
o
a
©
a
L= Molde 3.6<m digm, - 8.5 cm cltura
1 | i } !
15 20 25 30 35 40 435
Contenido de aQuo we ,en porcentoe
8
8
= 27-10-10
w -
5. 6l (27 pisonedas =10 kg -10 capas)
EE
8<
s 2
. L]
=
2
c o
2
wa
a2 21-
3 E
-
| i | |

A0

15 20 25 3G 35 a5
Centenido de 0Qua w. , en porcentaje
sy 8 ziegsc de le prennlomotria e o
cal suelo CH-Le efic secado clo- ;.
te, cobre el vg v la resisisncic ¢, .
Compacetacidn nor eomesode

Puede apreciarse en. las Figs 7 v 8 que an el
suelo MH - Necaxa, las diferencias en g fue-
ron menores en las muestras compactadas por a
masado que en las de impacto, lo gue permite
asegurar gue ese procedimiento destruye mis
grumos.

4.4 Efectes de pared v escala

La ocurrencia de una capa superficial mas vo-
rosa se ha observado (ref 13) en especimenes
cilindricos de suelos granulares; é&ste hecho
@st& relacionado con la presencia de una pa-
red rigida y es tantc mds importante cuanto
menor es la proporcidn del difmetro del molde
al tamano miaximo de granos. Se mostrard ense
guida que este efecto de pared tambidn ocurre
en suelos cohesivos compactados, siempre que
éstosse ensayen agrumados inicialmente. 5Se
compararcon nuevamente los suelos MH - Necaxa
y CH - La Pefla, a los gue toda vez se les do-
sific8 para asegurar la misma granulometria
de partida; el tamano méximo de los grumes en
el primero fue de 4.76 mm y en el segundo de
9.52 mm. Los moldes empleados fuercon de 36.0,
79.1 y 126.8 mm de diametrc con una propor-
cidén de altura a didmetro de 2.36 a fin de e-
vitar el efecto de esbeltez reducida.

En la Fig
pactacidn
porciones
precia en

10 se muestran l1as curvas de com-
correspondientes a diferentes pro
D/'I‘rrl x El efecto de pared se a-
la rama seca del suelo CH-La Pena,
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Fie. 10 Varigetidn de las curvas de compacta

cidn por el efecto de pared

en tanto gue en el suelo MH - Necaxa para un
cociente D/T mayor a 7.6, el efecto de pa
red desaparecé. De los resultados anterio-
res se concluye gue comc en los ensayes con
suelos granulares, debe respetarse en suelos
cohesivos compactados una relacién D/T de
por le menos 7. max

Ur efecto que por el contrario al de pared,
afecta mds a los especimenes cada vez mis -
grandes, es el de escala, ya que asi como au
mentan, también es mayor la probabilidad de
ia ocurrencia de defectos y debilidades que
facilitan la falla. Como se demostrd en la
Fig 10, el suelo MH - Necaxa no mostrd efec-
to de pared en el intervalo estudiado; por
el contrario, en la Fig 11 se distingue que
el efecto de escala es notable ya que la re-
sistencia ¢ _ se reduce en un 20% al aumentar
el tamado d€l espécimen. Por los resultados
anteriores se sugiere que Se usen moldes y
granulometria de grumos tales gue la rela-
cién D/T sea de por lo menos 10, para no
sobrestifial la resistencia en el laboratorio
por los efectos de escala.

4.5 Sobre la homogeneidad de especimenes.

Para la determinacién de propiedades mecéni-
cas es importante contar con especimenes com
pactados homogénecs, a fin de evitar efectos
tales como pandeo, modos inusuales de falla
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c o
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Contenldo de aqua w,,en porcentaje

Fig. 11 Variacibn de la reststencia q o
el efecto de escala "
o planos de corte inducides (ref 14); el !

grarlo depende del tipo de compactacién vy

la distribucién de la energia de cempactac
en el volumen por preparar. La densificaci
por capas se ha reconocido como determinan
para alcanzar la homogeneidad: la compacta
cifn de 10 capas en un molde de relacién.

B/D > 2, se haconsicderado (ref 6) como muy
conveniente,

Para la comparacién de pesos volumétricos

la direccibn vertical se empled un molde &
79.1 mm de di&metro, el cual es longitudin
mente tripartido y recubiertc con una l&mi
de tefldn a fin de extruir ficilmente el e
pécimen sin necesidad de prensa ¢ gato hi-
drduvlico. Cada una de las diez capas con ¢
se compactd y se fracciend un espfcimen,® s
pesé en una balanza de precisibn y el volu
se determing por inmersién en agua, recut
dolas previamente con parafina y brea. En
Fig 12 se muestran los resultadecs de la cc,
pactacidn por impactos y por presifn estét
en el suelo MH-Necaxa; se distingue que el
procedimiento por amasado obtiene especime
mis uniformes. En dos pruebas efectuadas c¢
cada procedimiento de compactacifn, los cc
ficientes de variacién de los pesos volumé
cos totales fueron 0.26 y 0.39% para el de
masado y de 0.52 y 0.77% para el de presic
estltica.

Por otra parte, cabe comentar que cuandc s
compacta estdticamente una muestra en una

la capa, como es usual para los ensayes VE
se genera también un espécimen con peso vo
métrico decreciente hacia el extremo super
ello como resultado de la friccibn gque deb
ir venciéndose durante la densificacifn. A
secciomar varios especimenes asi formados,
midid una diferencia en el vy, de aproximad
mente 5.3% . Una manera gue se encontrd p
reducir esta diferencia, aunque mis compli

da, fue la de emplear un pistd4n mbvil en ¢
extremo del cilindro.

4.6 Pisbn no circular para compactacifn po
amasado

anterior se revis$ el aspecto
homogeneidad en la direccifn Eongitudinal,
través de la altura, de espeécimenes compac

dos; aqui se revisa el aspecto de homo
dad en la direccifn transversal.

En el inciso

"
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Tradicionalmente se han empleado pisones de
seccién circular (ref 8) para la compactacién
por amasado, cuyo didmetro es del orden del

" 40% del diémetro del molde. Con esta geome-
tria se cubre el &rea transversal con 9 apli-
caciones, 8 en la periferia a cada 45° y tan-
gentes a la pared v la restante al centro; la
ronda siguiente. de piscnadas van defasadas
22.5° respecto a las de la primera ronda, bus
cando cubrir todo el &rea, y asi sucesivamen-
te. Al proceder de esta wmanera se generan zo-
nas en donde se traslapan las pisonadas y o-
tras en donde &stas son minimas; asi cuando
se aplican 27 pisonadas, ciertas dreas raci-
ben hasta 6 pisonadas y otras s8lo 1 & 2.

El procedimiento anterior trae comd consecu-
encia que no se alcance mismo y, en la direc
cidén radial, como pudo comprobaise al seccic
nar cuidadosamente sectores circulares de es
pecimenes de 152.4 mm de difmetro, procedien
do como se sefald en el incisc anterior para
determinar el Ve

Para atenuar este efecto se considerd conve-
niente disefar un nuevo pisdn que distribuye
ra mejor la energia de compactacifn en todo
el volumen vy gue lo hiciera en un nimero més
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 di&metro es 1 mm menor que
el del molde. Se considerd inicialmente que

c)Geometric propuesto
de fo zopato con bose
harizontal

a) Geamelria original de
lo zopai0 en planta

bl Base penetronte de
la zapata.Carte A-A

"

ig. 13 Pisdn de sectores para compactacidn

por amasado

el anche de los sectores reduciéndose hacia
el centro provocaban un efecto con la profun
didad de menor cuantfa gue las zonas mis an-
chas de la periferia; por ellc se decidid -
construir el prototipo con una base penetran
te, Fig 13b. Pronto se vieron las dificulta
des précticas al formar especimenes con su-
perficie extrema cbnica, aun cuando asi se
encontrd la menor dispersidn de v, en el sen
tideo radial. Para salvar esta dificultad se
propuso una base plana y el aumento en plan-
ta de la zona central, Fig 13c. De esta ma-
nera se llegd a un pisdn de compactacidn préc
tico para operarse con el compactador neumo-
mecénico, gque no tiene mayor dispersidn de Vg
en direccidén radial que el pisén circular v
que reduce a la tercera parte el nlmero de pi
sonadas.

5. PREPARACICN DEL SUELO POR COMPACTAR

5.1 Sobre los procedimientos de preparacidn-vy
sus efectos

Una vez decidido el tipo de compactacidén, la
mavor parte de las veces no se le presta cul-
dado suficiente a la preparacién del material;
se llama la atencidn acerca de estos aspectos
del trabajo experimental, ya gue puede afir-
marse que los resultados de la compactacidn
de suelos cohesivos depcnden de la forma

como se compactan y del modo como se pre-
paran para el ensave.

Los procedimientos estdndar de preparacidn de
suelos establecidos por entidades tales como
la ASTM y la AASHTO, indican un secado de ma-
terial a una temperatura gue no exceda los -
60°C {ref 15). En nuestro pais, SCT recomien-
da este procedimiento {ref 12), asil como la
SARH (ref 16); en el inciso siguiente se des-
cribirdn las limitaciones y contraindicacio-
nes de esta prdactica, sobre todo en presencia
de suelos residuales. Como resultado de este
secado se forman grumos, de cuyo tamano liga-
do al del molde, se derivan los efectos des-
critos en los incisos 4.2 a 4.4.

Otra variable del procedimiento de prepara-
cidn es el tiempeo de curado del material, gque
es el lapso comprendidc entre el momento en
gue se le anade agua y el de su compactacidn;
éste es necesario para distribuir uniformemen



te el agua en el suelo. Las mayores diferen-
cias en el vy v la resistencia qu de especime
nes con diferentes tiempos de curado, ocurren
en la rama seca. Para la mayorfa de los sue-
los se recomienda fijar como tiempo de curado
un dia, lo gue en el campo puede llevar del -
orden de una semana.

En lo referente a la accién de afdadir el agua
al suelo, cuanto mids finas sean las gotas mis
fécil y en meno$ tiempo se podrin incorporar
a les grumos para alcanzar una distribucién
uniforme del contenido de agua; no es acenta-
ble agregar el agua a chorros. Un atomizador
0 una pistola de aire, &sta 'a una presién de
1.5 kg/em™ aproximadamente, resultan muy apro
piados. Se llama la atencidn de eventuales di
ferencias entre la compactacién de campo y la
de laboratorio por el tipo de agua utilizado.

Por lo gue respecta al reuso de material pa-
ra compactar varios especimenes con diferen-
tes contenidos de agua, se sabe que la curva
de compactacidn asi c¢btenida adquiere valo-
res del Ta del 1 al 4% supericres a los
que se alcfanzdn usando porciones separadas
de material para definir cada punto de la
curva vy, = w_(ref 17)}. La prdactica ce reu-
sar el “mate¥ial debe eliminarse; no se jus-
tifica el muestrec de una cantidad reducida
de material de un banco de préstameo.

5.2 Efectos del secado en los suelos residua
les.

Los sueleos resicduales exhiben caracteristi-
cas muy peculiares, en particular en las cur
vas de compactacidn v sus propiedades Indice
v mecadnicas, por su alta sensibilidad al se-
cado. Los suelos residuales volcdnicos abun-
dan an México vomo resultado de la intemperiza
cién de recas Igr2as jOvenes o cenizas volcd
nicas; el suelo MH - Necaxa es de este tipo
{(ver Tabla II) v con el se muestra cdmo el
procedimiento de preparacidn puede modificar
las caracteristicas de compactacién y de re-
sistencia. Al efectuar dos pruebas de compac
tacidn con energia correspondiente a la Proc
tor esténdar, una con la fraccidn previamen-
te secada al ambiente (w, = 5%) y la otra a
partir de un contenido dé agua proximo al na
tural, se obtlienen dos de las tres curvas de
la Fig 14. Con el material previamente seca
do se observa un significativo aumento del

v v una considerable reduccibn en el
wd'm?ana tercera curva perteneciente al ma-
cgggal previamente secado reproduce el mismo
del material no secado, pero con sdlo

max P -
'cldrta parte de energia de compactacidn.

[\ieR

!
1
Los resultados anteriores se pueden interpre
tar de la manera siguiente: Los esfuerzos de
succidn crecientes con el secado provocan es
fuerzos de compresidn sobre el esqueleto mi-
neral de los grumegs llevandolos a una porosi
dad baja. Por otra parte, se ha comprcbado
gue las particulas del mismo suelo pero sin
secado previo se encuentran en forma de agre
gados {ref 18), aunque en ascciaciones mis
porosas gque los “"grumos secos”. Al compactar
ambas fracciones con la misma energia de com

15— MH =-NECAXA E = Energla de compdetacidn

en kg cmiem?

Impactas
w a50%
14~ ——0—— wnatural = 51,0 %
T w——

w Inlciol v 34 9%,

Yo q/cm‘

w. , &0 porcentals

s
d

Curvas de compaciacidn por impo
del suelc MH-VNecazc con v 5¢
orevio

-

pactacidn, la menor porosidad de los "gr.o
secos” se refleja en un Ya mayor y ur
W_,¢ Menor, de manera sem&jaffe a io cue

rre en un material cohesivo con porcenta-
creciente de granos (ver Fig 6)}; asi pua.
los "grumos secos'se aserejar. en cierta nmes
a los granos duros, como lo demuestra el

cho de que ni al anadirles agua ni al co:
tarlos se destruyen totalmente.

Per la ceincidencia de curvas de comwacr.
cidn para la combinacién material no secs
clerta energia y material secado - muchc
nor encrgfia, puede considerarse que el =
do previc es equivalente a empiear una &-
gia mavor de compactacidn.

Con cierta frecuencia se suscita la recl
cidn de los constructores en el sentido .
gque no es posible alcanzar el v, o gradc
compactacidn proyectado, aun cof equipo
do v gran cantidad de pasadas; la razdn
Ge residir en que la curva patrdn de cor
tacidén se hava cobtenido en el laboratoric
con material previamente secado.

No obstante la diferencia en las curvas -
compactzcidn con misma energfa entre los
teriales natural y previamente secado, r«
ta sorprendente que las méximas resistenc
a compresidn no confinada sean muy semeje
tes, Fig 15. Estos resultados, inusitados
frente.a la experiencia acurulada en suel
aluviales o coluviales, fueron ya anotadc
por Terzaghi ({(ref 19) para el caso de lor
los residuales volclnicos de Kenya y Ja-
Al parecer un efecto de escala llevado a~
vel de los grumos peodria explicar que aur
el espécimen alcance un mayor y, en los
viamente secadosS, sSusS grumos pgsean, po:
m&s grandes, debilidades mayores gque pro:
cien la falla.

El secado en los suelos residuales provoc
cambios que en general son irreversibles,
fectando granulometria y limites de plas:
dad (ref 20) ademds de las curvas de com;

o
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Fig. 16 Comparceion de propisdades fisicas
dz especimenes compaeiades conm y
sin secado previe (ref 21)

€idn. Esto es particularmente vilido en los
suelos residuales haloisiticos a los que la
deshidratacién previa les modifica inclusc su
mineralogfa. Un resultado muy semejante al ca
SO antes expuesto es el del suelo proveniente
del acropuerto internacional de San José, Cos
ta Rica (ref 21} en el que no obstante la -
gran diferencia en v, entre los especimenes
€on v sin secado preVio, Fig 16, se alcanzd
en ambos el mismo valor relativo de soporte.

3.3 Tiempo de reposo

Cuando la realizacibn de alglin ensaye para de
:terminar propiedades mecénicas ocurre tiempo
‘despuss de compactar cierto suelo, €stas su-
;fren diferencias importantes con respecto a
;1as de especimenes frescos; se reconoce como
ktiempo de reposo al lapso transcurridec entre
E;: Compactacidn y la ejecucifn de algfin ensa
§ .

Zfeecto dzl rviempo de rescso scbre g
resistencia « la compresidén no confi
nade de fuelos oOmMPacicics bor ama-

sade (85-10-135)

b

Se presentan enseguida los resultados del en
saye de los cuatro suelos cohesives, prepara
dos con tres contenidos de agua correspcon-
dientes a la rama seca, al &ptimo, v a la ra
ma hlmeda de la curva de compactacidn por a-
masado 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 com-
pactaron 10 probetas el mismo dia (ref 18},
de las cuales se fueron ensayande a diferen-
tes tiempos de reposc, teniendo especial cui
dado de protegerlas contra pérdidas de hume-
dad. .

La variacifén de R_ con el tiempo de reposo —
se muestra en la 3 Fig 17, siendo R_ la rela
cién entre las resistencias a la compre—
sién no - confinada para cierto tiempe de re
peso, t, v el tiempo de reposo considerado -
como inicial (30 minutos). Se aprecia gue la
resistencia aumenta con el envejecimiento en
les cuatro suelos, resultando méds notorio el
incremento cuanto mayor es el contenido de
agua de compactacifn; se alcanzan valores de
Rq del orden de 2.5 para t = 500 dias.

Para estudiar los cambios de la deformabili-
dad por el envejecimiento se definié la rela
cién R, como el cociente de los m6dulos se-
cantes al 50% de la deformacidn de falla en
los ensayes g, para un tiempo de reposo t
y el inicial.” Aungue con dispersibn mayor a
la de R, , seencontrd que R, puede alcanzar
valoresqincluso mayores gue Rq , sobre todo
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en los materiales compactados en la rama hi- gificados se les fall6 en pruebas de compr

meda. Este efecte de "endurecimiento" por el sifn no-- -‘finada, con lo gue se tiene un
envejecimiento puede justificar, por lo menos dice de Jesistencia y deformabilidad er
cualitativamente, las diferencias gque a menu- su condic_.-n no-drenada.
do se tienen entre las mediciones 4n-46L2u de ‘
las‘deformaciones de una estructura térrea, y Cada uno de los suelos ensayados se compac
agu€llas estimadas con el método de los ele- con c¢inco diferentes energias en cada unc
mentos finitos con base en los resultados de los tres tipos de compactacién: las condic
ensayes de laboratorio con especimenes fres- nes en cada caso fueron las indicadas en iaTc
Cos. bla IV. Siempre se.utilizé un molde de 3.4
' de difmetro y 8.5 ¢m de altura; los suelos
6. PROCEDIMIENTQS DE COMPACTACION Y SU INFLU fueron prev.amente secados al ambiente, dc
ENCIA EN LA RESISTENCIA CORTANTE Y LA DE- tal suerte que el contenide inicial de aqgu
FORMABSILIDAD . de cada uno fue el senalado en la Tabla 17
la granulometria, la mencionada en la Tabl
6.1 Impactos, amasado vy presibn estfitica III.

En el inciso 2.2 se senald la influencia que
tiene el tipo de compactacién sobre las pro-
piedades mecdnicas de los suelos compactados.
A los resultados ah{ presentados gque indican
diferencias significativas en el VRS de espe
cimenes compactados por impactos y presibdn -
estltica, se afaden en este capitulo los re-
ferentes a los cuatro suelos cchesivos en es
tudio, compactados por impactos, amasado y

presifn estdtica; a los especimenes asi den-

Se decidid secar los suelos al ambiente, ¢
sar de’'los efectos corocidos del secado, «
objeto de partir sistemdticamente para las
pruebas de compactacidn, con el mismo con:
~ido inirial de agua y con la misma granul
metria de grumos; ello por la dificultad o
preservar e}l contenido natural de agua de

gran cantidad de material a través del tiu

Tabla IV. Condiciones de compactacidn de los suelos ensayados a compresidn no confinad

IMPACTOS ° AMDSANG ESTATICA .
SUELO E P H N N N - F - N o B ‘
c g c 8] c c <
1.3 0.466 3.6 8 10 27 - 5 - 10 6.0 19
SM 3.0 0.466 7.2 8 10 27 - 10 - 10 12.0 10
San Vicente 6.0 0.466 14.55 8 10 27 - 20 - 10 24,0 10
10.3 0.802 14.55 8 10 27 - 30 - 10 45.0 10
27.4 1.472 20.95 8 10 17 - 40 - 10 65.0 10
1.5 0.466 3.6 8 10 27 - 5 - 9 3.0 10
3.0 Q.466 7.2 8 10 27 - 10 9 6.0 10
sC 6.0 0.468 14.55 8 10 27 - 15 - ¢ 12.0 10
Chicoasén 10.3 0.802 14.55 8 10 27 - 20 - 9 24.0 10
27.4 0.732 20.35 16 10 27T - 40 - 10 43.0 10
1.5 0.466 3.5 8 10 3 -5 - 10 2.85 10
MU 3.0 0.466 7.2 8 16 10 - 10 - 1o 6.3 10
Necaxa 6.0 0.466 | 14.55 8 10 18 - 15 - 10 15.8 10
N 10.3 0.802 14.35 8 10 27 - 20 - 10 - -
27.4 0.732 20.95 18 10 - - - -
1.5 C.466 3.6 8 10 36 - 5 - 10 3.9 10
cH 3.0 0.466 7.2 8 10 10 - 10 - 10 6.0 i0
La feﬁ 6.0 0.466 14.55 8 i0 { 18 - 15 - 10 12.3 10
2 10.3 0.802 14.55 8 10 17 - 20 - 10 41.3 10
27.4 0.732 20.95 16 10
P neso del martillo de compactaci&n, en kg {difmetrc del martillo, 1.8 cm)
H altura de caida libre del marvillo, en cm
Ng nlimero de golpes en cada una de las 10 capas
N nmeroc de capas
N -F-N_ NGmero de pisonadas por capa-fuerza aplicada por el pisbn, kg-n@mero de ca-
P pas (didmetro del pisén, 1.27 cm)
Ie esfuerzo axial de compactacifn, en kg/cm?
Ec energia especffica de compactacién, en kg-cm/cm? ‘ . .
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Tabla V. Efecto de leos diferentes mEtodos de compactacién sobre la
;_resistenciai__qufylel_méduloude—deformacién*inicial—M6f~“

-
R R R P“ T
Uy Hc ql-l o
s Tac s Y
suelo r g/’ Amasada Estitica Amagado Estitizal Sueio r dc, Amagado Estatica Amasado [Estdtica
o % g/cm
1.35 0.64 1.27 0.60 . 1.10 1.7 1.27 5.17
i.40 0.97  1.19 6.90 1.15 1.28 0.95 0.98 2.41
70 1.45 1.05 1.04 0.98 70 1.20 0.97 1.14 0.68 1.5
1.50 1.09 0.97 1.00 1.25 0.€7 1.37 0.65 1.12
. 1.55 - 0.89 1.29 0.99 0.69 1.06
ot
g 1.35 1.00 ] 2 1.20 1.05 _ 2.07
o i.40 0.97 L.14 o 1.24 L.15 0.86 1.82 5.07
3 |90 1.45 1.07 1.08 0.84 LEREL 1.28 r.27 0.93 1.21 3.54
g 1.50 1.08 1.02 1.22 : 1.32 1.18 1.06 0.89 2.18
g 1.55 1.01 0.95 1.13 B 1.36 0.99 1.20 0.84 1.31
o
1.35 0.93 1.24 0.99 0.95 1.03 5.23
o el i.:g i.?g i.g; 097 en ol 1.28 0.85 0.B8 g.?a 3.35
. . . . 1.22 0.64 0.74 61 1.76
Sptuo | 1. 50 1.12 1.03 1.42 Gprieo | 35 0.49 0.59 0.58 0.92
1.55 1.00 0.99 1.30 1.40 6.40 c.49 0.53
1.85 0.75 0.92 0.89 0.81 1.20 1.04 1.59 1.1l
1.90 0.79 0.89 ° 0.64 0.73 1.25 6.93 0.85 1.29 1.26
70 1.95 Q.77 0.88 0.64 0.77 70 1.30 0.81 0.92 0.95 1.19
2.00 0.74 0.85 0.75 0.7% 1.35 0.85 1.01 0.84 1.14
2.05 0.71 0.78 0.%90 0.82 1.38 0.90 1.08
. : —
“ 1.90 2.42 2.85 " 1.30 0.98 0.85 1.1 1.27
a 1.95 1.00 1.34 0.40 1.91 5 1.35 1.01 1.03 1.34 1.49
g |90 2.00 0.82 0.89 0.49 0.67 ° 2 |90 1.40 0.94 1.02 1.06 1.36
5 2.05 0.84¢ 0.77 0.60 0.74 T 1.4% 0.83 0.94 1.25 1.21
g 2.10 0.67 0.85 1.19 0.93 Z 1.50 0.596 1.09
1.%0 2.44 3.35 1.30 0.80 . o.n 0.93 1.41
en el 1.35 1.16 1.50 0.42 1.95 en el| 35 0.84 1.02 0.87 1.50
optumo | 2,00 0.54 1.02 0.46 1.17 dptimo 3 49 0.80 1.04 0.75 1.33
2.0% 0.91 0.84 0.58 0.83 1.45 0.70 0.95 0.60 1.16
2.10 0.89 0.91 0.85 0.98 1.50 0.89

“ Se presentan las valores normalizados. Para la compactacifn por

impactos R =R, = 1.
T "o

6.2 Comparacidn de caracteristicas esfuerzo-
deformacidn

Ccn base en los resultados de los ensayes des
critos en el incisoc antericr, para cada suelo
fue posible comparar tanto la resistencia g ,
como los médulos de deformacidn inicial M,
de especimenes compactados por impactos, ama-
sado y presifn estdtica. Tal comparacidn se
realizd para ciertos grados de saturacidn y
pesos volumétricos secos preestablecidos; los
Yesultados se presentan normalizados en la Ta
bla Vv, con respecto a los de la compactacién
por impactos.

4] densificar cada suelo con diferente tipe
de compactacién se alcanzan diferentes resis
tencias y m6dulos de deformacién, con igua-
les valores de v y §_; asi pues, una varia
ble Siqnificativg de T los suelos cohesivos
Compactados es el arreglo gecométrico espacial
due guardan los grumos, agregados y/o parti-
Culas, en combinacién con sus intrahueces e
interhuecos. Esta estructura de leos suelos
Compactados estd influenciada por la magnitud
de las deformaciones cortantes (distorsiones)
Que dependen a su vez del tipo de coempacta-
Cifn. Cuanto mayores son las distorsiones que
S¢ ejercen al suelo durante su compactacién,
Mencr es su resistencia y considerablemente
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mayor su deformabilidad; los resultados de la
Tabla V asi lo senalan, ya gue la compactacidn
por amasado induce las mayores distorsiones,
en tanto gque son minimas en la compactacién
por presidn estéltica.

El maycr mddulo M se logra con la compacta-
cién estatica, paFa mismo v, e igual $_. El
caso extiremo entre los suelds ensayadcos es el
del suelo residual MH - Necaxa, en cuya rama
seca el M_ obtenido de un espécimen compacta-
do est&tifamente, resuitd de cinco veces el
alcanzado por impactos.

'
Por otra parte, puede apreciarse que las ma-
yores diferencias en resistencia y deformabi
lidad debidas al tipo de compactacidn, ocurren
en los suelos francamente finos; las diferen-
cias gque acusan los suelos arenosos SM y SC
son reducidas, aun cuando la compactacién por
amasado produce también la menor resistencia
en el sueleo SC. En términos generales, se -
puede apreciar gque para cada gradc de satura
cibén, las mayores diferencias en resistencia
y deformabilidad por el tipo. de compactacién
ocurren para los valores menores de y,; en -
este caso, la mayor diferencia respec%o a la
de impactos, ocurre en las muestras compacta
das estdticamente.



as propiedades fisicas y me-
uelos cochesivos compactados.

praerisamente para definir los pardmetros .de
‘tales propiedades con fines de disefio, es -
trascendental reproducir en el laboratorio lo
mds fiel e ingenieérilmente posible a través
de -los especimenes compactados, las caracte-
risticas que se tienen o tendrén en el proto
tipo, sometido a la compactacifin de campoc.
Inclusive si la compactacitn de laboratorio
tiene como objetivo sflamente establecer una
curva patrén de compactacién con fines de
juzgar la calidad de la operacién de campo,
la manera de preparar el material para el en
saye podria impedir un control racicnal:; en
efecto, si por ejemplec se secan previamente
clertos suelos residuales, seguramente se
tendrd dificultad para alcanzar cierto gra=-
do de compactacién en la obra con los sue-
los trabajados a partir de su contenidec na-
tural de agua. Asf, la identificacién y ca-
racterizacifn de los suelos por compactar
adquiere primordial importancia.

Como resultado también del secado los sue--
los se agruman, condicionando asi una granu-
lometria de agregadcs totalmente diferente
al de sus particulas, lo que conduce a posi-
bles efectos de pared y escala dependiendo
del tamaio del mclde utilizado, incluso en
suelos francamente finos.

Aun cuando son escasas las investigacionhes
acerca de las propiedades de los suelos com-
pactados en el campo, &stas senalan gue los
egquipos modernos de compactacifin generan dis
torsiones en los suelos cohesivos gque podrian
semejarse mis a la cocmpactacidn por amasado.
Para el caso, se propone en este trabajo un
compactader neumo-mecdnico simple que permi-
te compactar especimenes hasta de 15 cm de
didmetro.

Con base en un estudio amplio de la compacta
cifn por impactos, amasado y presifn est8ti-
ca, se puso de manifiesto el efecto gue tie-
ne el tipo de compactacidn en la deformabili
dad ¥y la resistencia cortante; los suelos
mds sensibles a ello scn los francamente fi-
nos. Las distorsiones que genera cada tipo
de compactacién provocan diferentes arreglos
de sus agregados y particulas, los que condi
cionan las diferentes propiedades mecdnicas
observadas.

cién y supervisidn del trabajo expérimental.
Otros ingenieros han participado en las dive
sas etapas del proyecto; se reconoce particu
larmente la colaboracién del Ing. G. Hiriarz‘
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Engineering properties and microstructure of

compacted cohesive soils.

Propiedades ingentenles y microestructura de suelos cohesivos compactados.

M. J. Mendoza, instituto de Ingeniera, UNAM.
J. AIDErro, instituto de Ingenieria, UNAM.

ABSTRACT: This paper describes a model to characterize
compacted cohesive soils for engineering purposes. An explanatory
approach based on internal or state variables is adopted; these are
dry unit weight, degree of saturation and microstructure. As it
is experimentally verified in the laboratory, engineering
properties such as shear strength, deformability, permeability and
compressibility can be expressed in terms of these variables. A
testing program focused on the influence of compaction methods
(kneading, impact and static pressure) on those propertics is
described. It is emphasized that compaction should be considered
as a modifier of microstructure. It is demostrated that each fabric
induced by each compaction method is reflected mainly on
different initial deformability and compressibility; it was detccted
that undrained strength, for specimens with the same v, and §,,
is not greally affected by the type of compaction. The observed
most peculiar structural characteristics of soils are the presence of
aggregations or assemblages of clayey particles, and that they
occur at both the macro and micro levels, It is recognized
however, that microstructure is used primarily with a descriptive
and qualitative sense.

1. INTRODUCTION
1.1 Importance of the theme

The term compaction refers to the artificial and instantancous
increase of the unit weight of a soil, through mechanical actions

such as ramming, kneading, vibrating or pressing; in this way, -

closer contact between grains and particles is attained. This
process involves a reduction of total volume by means of removal
of air, keeping without change the amount of water in the soil
mass. Most papers on soil compaction begin by mentioning the
importance of the topic; this one is not the exception. From the
geotechnical point of view, soils are used as foundation or
construction materials; undisturbed samples are of concem for the
former, while compacted specimens are of interest for the latter,
Despite the importance of the theme, not enough research is
carried out on this field; in fact, relatively few papers on this
subject have been recently published in the main geotechnical
journals, There are still & lot of not well known or understood
aspects in three-phase complex systems, like compacted soils.

Soils are one of the most commonly used construction materials '

in transport and hydraulic infrastructure works, and as backfills in

RESUMEN: Se describe en este articulo un modelo que puede
caracterizar a los suelos cohesivos compactados para fines
ingenieriles. Se ha adoptado un enfoque explicativo basado en tres
variables internas o de estado; éstas son el peso volumétrico seco,
¢l grado de saturacidn y 1a microestructura. Se comprueba
experimentalmente que propiedades ingenieriles tales como las de
resistencia  cortante,  deformabilidad, permeabilidad v
compresibitidad pueden expresarse en términos de estas variables,
El programa de ensayes se enfocd a definir la influencia que tienen
los métodos de compactacién por impactos, amasado y estdtica
sobre "esas propiedades. Se enfatiza que la compactacién debe
considerdrscle como modificadora de la microestructura.  Se
demuestra que la estructura inducida por cada tipo de
compactacién se refleja principalmente en su diferente
deformabtlidad inicial y en su compresibilidad; se detect que la
resistencia no drenada para especimenes con igual v, ¥ §,, no se
ve influenciada por el tipo de compactacién. Las caracieristicas
estructurales mds peculiares observadas de los suelos son la
presencia de particulas sicmpre reunidas en unidades de agrezados,
y que cllo ocurre tanto a nivel macro como micro. Se reconoce
sin embargo, que la microestructura se usa principalmente con un
sentido descriptivo y cualitativo.

general, due to their widespread availability and low cost. Man
‘soon realized that compaction changes the mechanical properties
of soils; empirically he recognized since antiquity that human or
domestic animal foot-tamping increases soil strength, and improves
the general behavior of footpaths and low embankments.
Compaction is recognized now as the most efficient and

economical stabilization process for seils. Indeed, practically there
are no engineering works in which loose or dumped backfills are
accepted. ;

1.2 Brief antecedents

The use of cattle or the development of tools and machinery for -
compacting soils bepan long before the concepls and principles

of compaction were elucidated; mechanization of compaction
equipment was favored by the succesive invention of the steam and
internal combustion engines. The essential relationships between
waler content, dry unit weight and compactive effort were
discovered by the California Division of Highways in 1929, and
then they had an ample diffusion through the publications of
Proctor (1933). With these siudies a laboratory compaction
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stangard was developed, which proved to be useful as a basis for
making comparisons with field compaction; this was the Standard
Proctor impact test. It furnished convenient unit weights for road
construction at that time. However, heavy loads of planes during
Second World War demanded greater compacted unit weights for
airfield construction; the Modified Proctor test ensued, with a
larger compactive effort than the standard one.

To compare laboratory and field compaction, the degree of
compaction -G.(%)- was adopted, which is defined as the fatio
between the dry unit weight obtained in the field, and ‘the
maximurmn or greatest dry unit weight for a certain iab compaction
method- and compactive effort.  This sitvation propitiated the
enthronement of maximum dry density as the key parameter for
assessing the quahly of compacted soils. Even now, it is a very
widespread custom 10 erroneously consider that the objective of all
compaction, is 1¢ attain the highest possible dry unit weight, At
best, it is usvally found that a degree of compaction is obtained in
the field, but with variable values of water content (Jiménez-Salas,
1980), and consequently forming heterogeneous masses with
variable engineering properties.

Since road rollers were first developed during the last century,
there has been a tremendous development of self-propelled or
towed-type compaction equipment, each with a peculiar
compacting action.  Compaction specifications usuvally put
emphasis only on the degree of compaction, and they omit 1o
mention compaction equipment. No doubt, a smooth-whee!l-type
rolicr densifies soils with a different mechanism than a
sheepsfoot roller does. Pioneer engineers were acquainted with
the fact that impact or static pressure compaclion does not
reproduce the mechanism of some field equipment, in which sirong
shear deformation or kneading is involved. Intitively they felt
that the type of compaction influences the mcchamcal propertics of
compacted soils.

So, Professor Casagrande proposed a manual kneading compactor
{"Vilson-1938) for specimen preparation in the lab, in order to
reproduce engineering properties of field compaction. This was
an important step because the first general objective of laboratory
cempaction was implicitly recognized: a priori knowledge of
mechanical and hydraulic properties of compacted soils for a
future earth-fill, through fully-representative compacted specimens,
Previous endeavors were chiefly oriented to the second general
objective of lab compaction: quality control, i.e. comparing
attained compaction in the fieid with the results of a certain
compaction standard, through the degree of compaction. So, it
must be clear that soil compaction is a means -not a goal- to
attain certain mechanical properties, and not necessarily to reach
the maximum dry unit weight. Compaction can improve some
properties but it can also be detrimental to others; for example,
compacted soils on the wet side of optimum are less permeable but
more deformable than those compacted on the dry side. For lab
compaction it is absolutely necessary to reproduce not only the
water content and dry density, as usual, but the compacting
mechanism imposed to the soil by whatever compaction equipment
being used in the field; of course, this is more important for the
first general goal of compaction.

Compaction process has been formally studied for more than
sixty years; however, a semi-empiric approach has prevailed in
field compaction until now. Identification of soils, available
equipment and intuition of engineers have played an important
role. Unsaturated compacted cohesive soils are complex media,
and a unified theoretical framework is necessary to explain their
geotechnical properties,

1.3 Objectives und scope of this paper

The main obiective of this paper is o propose a model to explain
the engineering behavior of compacted cohesive soils, observed in

‘he laboratory, as a step forward for a comprehensive knowledge
of field compaction.

The above mentioned approach is chosen since, before thinking
in quality contro! of compaction, it is necessary to define the
pertinent criteria of -quality, so poorly established now, as
mentioned by Marsal, 1979 and Espinace, 1984, among others.
Although with different methods, researchers on this field have
recognized that the present efforts should be focused on
experimental work in the laboratory, in order 1o understand better
the properties of compacted soils, as well as the mechanisms
involved in their densification.

Most of the experimental results shown here are part of an
cxlensive research, in which Professor Marsal took part actively
(Alberro, Marsal, Mendoza, 1985). Of the universe of tasks this
conspicuous man carried out, compacted soils was one of his last
professional worries. '

I~

APPROACHES TO THE THEME
2.1 Black box rype and explunatory models

Traditionally, compaction of soils has been treated as a black box,
which allowed for the establishment of a direct link between the
compaction conditions (waler content, compaction method and
compactive efforty and the engineering properties of compacted
cohesive soils, As a consequence, phenomenological models have
been put forth o provide answers to the questions whar and
Fow; they have contributed to most of the practical knowledge on
svils’ compaction. However, they fail 10 answer about why,
because they only relate net causes with net effects. In order to
provide answers to the previous questions, it is necessary to resort
to explanatory models; this more fundamental approach should be
followed with no sacrifice of simplicity, keeping an engineering-
oriented character.

For the explanatory or translucent box type models the
cause-cffect .relationship is established through inrernal or stare
vurighles which characterize "the interior of the box™.

2.2 Explanatory models

Microstracture has been recognized as an important internal
variable in the behavior of cohesive soils, and not only when they
are compacted. Such role means that the macrolevel performance
depends on the interactions of their microelements. It is important
10 distinguish between this term -and the term microfabric.
Microfabric is part of microsiructure which accounts for the spatial
arrangements and distribution of soil particles and the associated
pore  spaces. Microstructure  embraces microfabric  and
interparticle physico-chemical forces (Lambe, 1959), or between
other fabric units, as is discussed farther on. The terms
macrofabric and microfabric are defined respectively as the levels
of fabric which can and cannot be seen by the naked eye.
Various authors (Lambe, 1958,1960; Mitchell 1965, Seed and
Chan, 1959, among others) have explained soil properties such as
shear strength or permeability, in terms of porosity er.



microstructure.  Barden, 1965 analyzed the consolidation of
compacted clays, in terms of three state variables: porosity,
microstructure, and degree of saturation, which he used to
characterize air and water coefficients of permeability. Reséndiz
(1980) retook this approach for describing the performance of
compacted cohesive soils, adopting the concept of microfabric
proposed by Lambe.

The working hypothesis in this paper iy that the relationship
between the controtlable variables of compaction, and the
mechanical and hydraulic properties of compacted coliesive saily,
can be explained by means of the three state variables: dry unit
weight {y4). degree of saturation (S,) and microstructure.

2.3 What do we know abour microstructure?

Dry unit weight and degree of saturation have both a clear
definition and can be easily determined in the iaboratery. In
opposition, quantitative characterization of microstructure is a
much more complex task. Various efforts have been devoted i
this direction,-with procedures such as measurement of intensitics
of X-ray difraction inciding on different planes (Yoshinaka &
Hazama, 1973), pore-size distribution obtained with techniques of
mercury intrusion. (Sridharan et al, 1971}, or direct obscrvation
through the scanning electron microscope (Smart, 1969). All these
indirect procedures measure some of the attributes of
microstructure. During the twenties, initial ideas and concepts
about soil microfabric were put forth and were highly speculative.
because available experimental techniques for direct observation
were poor at that time. This was overcome in the sixties, firs
with the transmission electron microscope, and then with the
scanning technique (SEM),

Lambe (1958} laid down that impact compacted clays on the dry
side of a compaction curve have a random fabric of the card-house
type, with no preferential order in their paricles; also, he
suggested that compaction on the wet side produces a more
oriented armangement. The former fabric was named flocculated,
while the latter disperse; these terms indeed were not fortunate
because they were also used for describing the fabric of diluted
clayey suspensigns. So, Lambe's views were explained in terms
of the diffuse double layer, rather than the direct evidence of
fabric arrangements. .

From subsequent direct observations with electron microscopes
(Sloane and Kell, 1966, Barden and Sides, 1970; Diamond, 1971;
Yoshinaka and Kazama, 1973, among others} some common
features can be distinguished for compacted soils. The first
conclusion that can be extracted from these studies is that
practically there is no compacted soil having arrays on an
individual-particle basis, and that, -as in natural soils, the
associations or aggregations of clayey plates are the basic
microstructural units. Likewise, these assemblages of particles
occur at both the macro and microfabric levels., :

Compacted small samples of the four soils used in the
experimental research described in this paper. were prepared for
SEM observations (Mendoza, 1982). Substitution drying (acetone}
was practiced for removing the pore water. Fresh surfaces were
obtained by fracturing and coated with a thin layer of carbon and
aluminum; gold was used (Tovey and Yan, 1973) as conducting
coating for some specimens. An example of the aggregation of
particles, which was apparent in the four soils, is observed in the
photomicrograph of Fig 1.

A description of fabric units of soils is presented in Table I;

Engineering properties of compacted soils

249

clotting and ciustering is the common characteristic at any
Unfortunately, there is not yet a general
terminology for describing the micromorphology of soils; Table
2 displays thal proposed by Bochko (1973).

observation level.

JLa 7R

Fig 1. Eleciron micrograph of the CH-La Peiia soil.
Horizontal face of a statically compacted
dry of optimum specimen.

Table 1, Scheme for level of fabric viewing
(Yong and Sheeran, 1973)

Level Fabric Unit Identification

Macroscopic|Peds and groups|Visible to - the
of peds, naked eye. Small
{crumbs, ag- est distinguish-
gregates, are able unit is the
alternate de- ped
finitions])

Microscopic|Clusters. Smallest unit
Grouping of visible under
clusters into the ligth micro-
peds. [alter- scope is a .
nate defini- cluster.
tion is flocc]

Submicro- Domains. Group {Smallest fabric

scopic ing of domains |unit observed at
inte clusters this level using
and finally electron micro—
into peds. scopy is the

particle.
Particles.
Grouping of
particles into
domains.

[
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labie 2. Microfabric elements
{Bochke, 1973)

Name Size Identification

Accumulations of ¢
axis orientated clay
mineral particles;
this means particles
adjoin one another
face to face

Ultramicro-] 0.2 - 21 p
blocks

Accumulations of
ultramicro-blocks
orientated to ¢ axis

Hicroblocks| 1 - 10 u

Accumulations of
ultramicro-blocks
and small micro-
blocks without a
definite corientation

Micro- 1 - 10 u
aggregates

Parallclism between particles is only observed within
microblocks or clusters. Furthermore, particle orientation along
a perpendicular plane to the compactive action was not observed,
for soils compacted on either the wet or dry side of optimum.

At high magnification, only minor differences can be observed
in the microstructure of clay specimens compacted dry and wet of
optimum, which supports the observations of Barden and Sides
(1970) with a kaclin and a CL-soil.

On the contrary, at low magnification, clear fabric differences
can be observed. Dry of the optimum macropeds or pellet-like

and the aqueous surrounding medium nave a restricted influence
ficld, which does no go farther than the self boundaries of each
of these aggregates. . ’ o
No doubt studies on structure of compactes soils are necessary.
Rapid advancements in the techniques for their study, may soon
make it possible 1o analyze the mechanism of stress transmission
through the fabric units, and how these arrangements are
influenced by different compaction methods. Presently, it is only.
possible to realize that these not well defined internal conditions
are partly responsible for the engineering properties of compacted
cohesive soils. ’ ) '

2.4 Compaction as a modifier of structure

The final structure of a compacted soil depends initially on
intrinsic facrors such as mineralogy, size and shape of its particles,
and the chemical content of its pore water. These factors define
(Miichell, 1976; Nalezni and Li, 1969) the magnitude of the
physico-chemical forces between neighboring particles; therefore,
they are responsible for a primary or intrinsic structure of the soil
in its natural condition. i

Compaction must be considered as a process involving diverse &, .
external factors, such as the compactive effort, method of  * "+ 447
compaction and testing procedure, which modify the pnmary%‘_»‘l
structure. As a conscquence, each soil compacted with different
methods, must show different engineering properties, even if it
has the same dry unit weight and the same degree of saturation, as
a result of its different structure. Proof of this assertion will be
given in the following paragraphs.

P "i’“ g

5
i

clods (2 to § mm in diam) were seen, with large size-difference
between intrapores and interpores. Wet of optimum, an apparently

e
e

homogencous structure was observed.

Microfabric  differences can already be appreciated .at
intermediate magnification. An open fabric with equidimensional
assemblages of particles with pores up to 50 to 70 p was observed
in the dry branch; whereas, for wet of optimum samples, crushed
packets or domains of smaller sizes with flow patterns, and intra-
and interpores of similar sizes (3 to 10 u) were recognized.

It is true that with electron microscopes it is possible to
distinguish the different microfabric features, however it must be
pointed out that we do not have a clear definition on how these
units interact. We must recognize that our knowledge is poor on
the bond or contact mechanisms between the different fabric units;
or between thesa units and inert-or coarse fraction . (Marsal,
1979a). As a result, the concept of microstructure is uscd
primarily with a descriptive and qualitative sensc. We have
theoretical methods  for appraising fields of forces beiween
particles {although for clayey suspensions only, which differ from
a much more denser mass -a soil-), but not' for the contact
mechanisms between aggrégates of particles. Yong and Sheeran
{1973) consider that clusters and peds seem to act as individually
large units, and that their arrangement and inleraction define the
key structure for the engineering behavior of soils.  The above
idea was advanced by Terzaghi (1956) thanks to his privileged
intuition, in a letter sent to  Géotechnique. He questioned the
arrangements based on parallel particles, and proposed the
existence of aggregates of particles or clusters. He suggested that
physical properties of these aggregates are defined by purely
mechanical interactions between them. Likewise, he considered
that physico-chemical and osmotic forces between clay minerals

3. TESTED SOILS AND COMPACTION METHODS
3.1 Index and mineralogical properties

Most of the experimental results referred to in this paper were
vblained from four soils, whose fine fractions typify the four main
portions of the plasticity chart. The idea was 1o attain general
conclusions involving representative cohesive soils. Table 3
summarizes theif index propérties; their mineralogic constitution
is.given in Table 4.

Table 3. Index Properties of Tested Soils

In situ w - o
SOIL water L PI Gé
content, % %
SM~ B
San Vicente 30.0 1z2.9 6.5 2.64
5C-
Chicoasén 10.0 . 30.7 10.2 2.76
MH- 8s.o,| 33.8,] 2.94,
Necaxa 51.8 70.0. 20.0‘ 2.87
CH-
. 69. .3 .59
La Pefa 21.6 4 38 2.5

*0ven—dried fraction



Engineering properues of compacted soils 253

force. The family of curves in the lower part represents similarly, 12
the variation of the iniual tangent deformation modulus (M.). It
is clear that the highest values of shear strength and deformation
modulus, for each tamping force, in this case, occur in the dry
side. Also, these parameters are higher as tamping force
increases, and these values reduce progressively as water content
grows; this was observed systematically in the impact compaction B
for increasing compaction energies, or in the static compaction for
increasing compressive stresses.  For the highest tamping forces Bl-
and water contents, however, these parameters are even lower than
those obtained for lower compactive tamping forces; this fact was i
less evident in static compaction. These facts imply that
compacted specimens wetter than optimum and with high efforts, &
are no!l densified more; they only suffer excessive shear strains,
increasing their deformability and reducing their sirength.

With lest results as those shown in Fig 4, it was possible to draw
Figs 5 to 8, where engineering properties are given in terms of dry
unit weight and degree of saturation, for a certain type of
compaction (a certain microstructure). For each selected constant
value of §,, and considering the compaction curves of different
tamping forces, corresponding values of v, (central graph), were
related with the respective q, values {(upper graph) giving as a
result Fig § for kneading compaction.  Results of impact
compaction for the same soil are shown in Fig 6. Likewise, the . s ) \ N
relationship between values of v, and M, (lower graph) renders Fig 1.30 +40 1.50 1.60 1.70
7, or Fig 8 for impact compaction. Similar results to those shown . Dry unit weigni, in g/cm?
here were obtained for 12 combinations (4 soils and 3 Lypes of
compaction) both for resistance and deformability parameters.
Additional results are published elsewhere (Alberro, Marsa! and

5,605
€:27.4 kg-em/em? f %

170%

SM.— San Vicenie SOIL
Impact compaction . . 1r80%,

Fig 6. Unconfined strenglh for the impact-compacted

Mendoza, 1985; Alberro et ai, 1983; Mendoza, 1991). silty sand in terms of -y, ana §,
8
% 5¢= 60%
o
:‘:? I 2r-a0-10p J 0%
£ ol BO% 1000 |- Sr: B0%
=3 , 27-40-10
- \s,:so% e}
27 | sM-Son Vicente SOIL
a4 Optimum * gool. ¥neaging compaction 70%
[
o
L I~ i
L 8O
27-10-10 600 - ?
; SM~ San Vicente SCIL 27-30-10
27-3=10, Kneoding compaction F
0[ L i) ; | . I : - Cemo
1.30 1.40 .50 1.60 1.7¢ 400 |- 27-20-10 $r+90%
Ory unit weignt, in g/cm?
L \Oplimum
Fig 5. Unconfined strength for the kneading-compacted 27-10-10
silty sand in terms of y, and §, 200 -
Test results given by other authors (Johnson and Sallberg, 1960) 27=5-10 7
can be expressed in erms of the above mentioned state variables. o : 1140 2 - l“‘o - | :30 —
With the CBR test data of impact-compacted specimens with three 30 : : o X s
levels of encrgy, it was possible to plot the results as is depicled Dry unit weignt, in g/cm
in Fig 9; these results belong to a lean clay having w=36 %, and
PI =15.
Inspection of the resulting curves like those of Figs 5 t0 9 led to Fig 7. Tnitial tangent modulus for q,-tests in terms of

the conclusion that they arc of the exponential type: v, and S, for the kneading-compacted silty sand
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E 100 SM-Son Vicente SOIL I
o Impact compaction 8¢:60%
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1000
80%
80C
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200 /Opummn
|
200
Oprimum + 2% |
o T | ;
130 1.40 1.50 1.60 170
Cry unit weight, in g."cm3
Fig 8. Initial tangent modulus for g -tests in terms of
v¢ and S, for the tmpact-compacted silty sand
120 !
. S 80% i
c
3] Lean Cla )
s - 4 /.’5% !
F00k Impact compaction / !
< / i
o |
3 I
2 B '
i
L !
|
]
1
4G |
i
2 ‘
o i | 1 I I
1.85 1.70 175 1.80 1.85 190
Cry unit weight, in qfcm3
Fig 9. As-molded CBR values in terms of v, and 5,
for an impact-compacted lean ciay
(Johnson and Sallberg, 1960}
y = b exp[mux] (H

which can be linearized in a sewmilogarithmic piot, giving as a
result the family of straight lines provided in Figs 10 and 11. In
eq | different values of b (ordinate to origin) and m (slope of each

line) are obtained for each degree of saturation. The values, y,
of as-compacted undrained strength or deformability moduii, in
this case, are given by the following general equation :

y = B(S) exp[&(5) re]) @

. SM-Scn Vicente SGIL /Ogtimum
[ - .
€ - Knegzing compoction
R4
> -
-
< [y~
>
o
; .\_
S,390%
I .u
R
T
5,:80%
1=
}.L
- i
/0% !
'.),5 . I 1 3
1.2 1,4 1.5 1.6 s

Dry unit weight, in {;.ﬂ"(:l"n3

FFig 10. Logarithmic linear relation between
v. and q, for different values of §,.
Kneading-compaciion on the silty sand

where, functions 8 and u depend exclusively on §,, for a certain
type of compaction; lhese functions should be experimentaliy
Jetermined. It is interesting to méntion that, as can be seen in
Figs 10 and 11, straight lines keep a high degree of paralleliem,
hoth for strength and deformability data; this peculianity is
convenient to apply this approach ia practice,

Alternatively, dry unit weight can be replaced by its
corresponding void ratio, e; because these parameters are inversely
proportional, the set of straight lines have a negative slope, as
observed in Fig 11. The equivalent equation to (2) in terms of e,
has a similar form as that given by Hvorslev (1960) for the true
cohesion of a normauy consolidated saturated clay, as function of
void ratio a1 failure, e

C, = ¢ exp[-Bel (3)

He called atiention on the fact that a plot of the jogarithm of this
sirenglh versus e gives a straight line parallel to the virgin branch

.

e

B
o



of the compressibility diagram.

Equation (2) is also similar to the one provided by the well
known Critical State approach (Wood, 1990) for expressing the
undrained shear strength of saturated clays:

e, = M2 exp[(T-v)/n] (4}

Where M is the slope of critical state line, and v the specific
volume; A is the slope of normal compression line in v - In ¢
plane, and I" its intercept at a reference effective stress.

No doubt, more research is needed to elucidate the nature of the
relation betwegn undrained strength and compressibility of
compacted unsaturated soils.

3.5
~
E )
£ SM—San Vicente SOIL
2 Impoci compaction
€ 3pf
°
=
o
s
25
5,260%
Fl el ol
70%
1.5+
Opurnum\ Sr=90%
W i L L I
0.6 o7 C.8 c.9 1.0 1.1

Void ratio, e

Fig 11. Logarnithmic linear relation between
void ratio and initial deformation
modulus for different values of §,

4.2 Influence of stress level on shear strength

UU-triaxial tests were carried out with as-compacted specimens of
the MH-Necaxa soil, compacting the samples with impact,
kneading and static compression. Following the same procedure,
test results show (Fig} 12 and [3) linear relations between

_engineering properties and v, for each §,, and a fixed confining
pressure, py=1 kg/cm?, UU-triaxial test results given by other
authors (Johnson and Sailberg, 1960) were reinterpreted and
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confirm the existence of the above mentioned relationships, Fij
14, for the as-moldud condition. Impact compaction was used o1
the lean clay described in Sec. 4.1, and the deviator stres.
corresponds 1o an axial strain ¢ = 2%, as reported by these -~
authors,

The cffect of confining pressure in UU-tests is depicted in Fig
15, where a family of straight lines relating mechanical propertics

20
~ ULt= Trignial tests
S =1.0 wg/cm?
G Pyl 9
~
o
o
S 10|~
v [
2
5 r
= -
w B
o
a
=
= L
5,609
5 4 %o MH — Necaxa SOHL
° ~ S :75% + Kneoding compaction
g < Impec! compoction
S 90% A Static compaction
2 1 1 L
A 1.2 '|.3 1.4 1.8

Dry unit weight, in q/’(:m3

Fig 12.-Deviator stress at failure of UU-triaxial tests
in terms of v, and S, for MH sail,
compacted with different methods

2006

1000

MH - Necaxa SOIL
+ Knaading compaction

Secant modulus 01 25% of failure stress, in kg/cm®

- o,
$r=90% o Impact compaction
A Stotic compactian
100 L L 1
i 1.2 1.3 1.4 1)

Dry unit weignit, in g/::.m3

Fig 13. Secant dcformation modulus of UU-tests
in terms of y, and §, for MH soit.
Different compaction methods
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15 . increases, the deviator stress at fa.ilure increases too; the limit
UU - Tricxial tests should correspond 1o the saturated condition.

‘c
T

4.3 Effect of compaciion ripe

Lin kg/cmz

Table 6 includes the as-compacted rario of unconfined strength Rq,
« for different types of compaction; resnlts obtained from tests on
the four soils are compared for equal v, and S,. A unitary value
_for the impact-compacted specimens was assumed. For optimum
water unconfined strength of static compressed (S) and kneaded
compacted (K) spec1mens are 80 % and 70 %, rcspecuvely. of the
impact- compactcd specimens, .

Table 6. Normatized values of unconfined strength and initial
deformation modulus for different compaction methods.

Deviotor siress a1t 2 percent strain, {p~p )
[, B8

2|- . ,
5,5 90% For impact compaction, Rq, = RM, = |
- Lean:Clay s ; Rq'l RHD . un RHO
Impact compaction 3 ae 5 acy T 4
psz 0.3 kg,cmz % |g/cm K 5 K s g/cm K ; S X s
N SM-San Vicente sc-Chicoasér, r
5 ! ‘fa ! 1'9 1.35 |0.68{1.27|0.80 1.85 {0.75]|0.92]0.89|0.81
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128 132 s In general, Rq,-values showed a weak dependence between type

Ory unit weight, in g/cm of compaction and unconfined shear strength. The effect of type

: ' of compaction is much more evident on initial deformability, as

Fig 15. Deviator stress at failure with can be appreciated through the ratio of deformation modulus, RM,,

different confining pressure. in Table 6. This fact must be interpreted as a manifestation of the

influence of structure, because it occurs under identical values of

vg and 8, It seems that the structure produced by each type of

with v, is defined for the optimum water content (which occurs at compaction, affects mainly the initial deformational performance,
an almost constant value of S). As confining stress level within the range of strains that can be measured in a q,-test. For.




the same values of v, and S,, the larger modulus M, is obtained on
samples compacted staticaily. The most extreme M,-value among
the tested soils is obtained for the CH soil. In fact, the
deformation modulus for siatic compressed-specimens in the dry
side, is up to five limes greater than the modufus obtained by
testing samples compacted by impacts.

It is clear that the unconfined compression test is easy and rapid
to perform; nevertheless, this test is quite sensitive to minar
heterogeneities or surficial cracking of compacied specimens, for
example those provoked during the removal of the mold. This
could explain the observed scattering in Rq,-values.

In order to reduce these effects, and 1o define better initial
deformability, undrained triaxial tests were carried out, although
only on the MH-Necaxa soit. The results of these lesis revealed
that undrained strength is not affected by the type of compaction.
Indeed, when specimens are compacted by impacts, kneading and
static pressure, the same straight line for identical values of v, and
S, is obtained, Fig 12. We can conclude that shear strains in the
vicinity of fatlure erase the structural peculiarities induced by each
compaction methods, and that the undrained shear strength is
defined by «,, S, and the intrinsic microstructure.

On the comtrary, different type of compaction gives as a resull
different deformability characteristics, Fig 13.  The seccant
deformation modulus for a stress level of 25 % of failure was
considered in the UU-triaxial tests. Results confirm that the most
rigid specimens for the same v, and §,, are those compacted by
stalic compressive stress. Furthermore, kneading-compacted
specimens which are less rigid under unconfined conditions, are
more rigid than those compacted by impacts, when they are
subjected to even low confining pressure; these results seem to
justify, if a rigid material is wanted, and if the lamination induced
by static compaction is unacceptable, the convenience of ficld
compactors which induce kneading actions.

The type of failure and the shape of the stress-strain curves
deserve mention, as a reflex of the structure induced by different
compaction methods. Higher compactive energies for impact
compaction create more ductile materials, Fig 16a, with higher
strains at failure in q,-tests. On the contrary, the magnitude of
static pressure does not noticeably influgnce the failure strain, Fig
16b,

4.4 Undrained shear sirength and initial
deformability of soaked specimens

It is of practical interest to present the stress-strain behavior of
soaked specimens; it is propitious also, for showing additional
evidences of the important role of microstructure.

Results of tests performed on the MH-Necaxa and SC-Chicoasen
soils are given. Six specimens of each soil were compacied
(kneading-type: 25-10-10) at aimost the same dry density; thiee
were densified dry of optimum, and the rest in the wet side. The
relative difference in the mean vajues of y, between dry and wet
specimens was 1.3% for the MH soil, and 2.6% for the SC.
Compacted specimens were kept within the plastic molds whese
they were formed. These molds had little holes all around, n
order to expedite the access of water, as well as lids fastened to
each other with metallic bars. [n this way, volumetric inerease of
samples was eliminaled when they were submerged within a tank,
and subjected 10 an hydraulic pressure of 6 kg/cm? during at least
15 days. Afierwards, the specimens were unmolded and mounted
in triaxial cells, restoring the back pressure of the tank. Dry

Engineering properties of compacted soils 257

12
S 1oL  SC-Chicoasen SOIL
; [mpact compaction
& gl q,— lests
c 8 v 3.0
£ of
Z E=27.4 hg-cm/fem?, ]
G
<
2 2+
[
0 i i L ! L ! 1 L .
T8 9 10 1f 2 1% 14 15 i 17
(o) W, in percent
_10
S . -
g . SC - Chicoasen SCIL Camprassive
b8 Siatic compaction ’""." kg fem
& g, fests o ;3
g oF 412
2 "6
2 4 03 }ﬁ
G "
€ e} % 9 p_&—-" a
J—
o { { | 1 y 1 ' |
T 8 k] (e} 1 i2 12 14 i5 16 ¢
we, in percent
(b)Y

Fig 16. Strain at failure for different types
of compaction and compactive efforts
for unconfined compression tests

density was preserved almost without change (Mendoza, 1982),
and high degrees of saturation were achieved; Skempton’s
B-parameter values as high as 0.999 were obtained.

Specimens treated in this way had practicaily the same values of
vs and S, during the undrained failure process. Therefore, any
difference in the behavior between dry and wet specimens, should
be due to the peculiar soil structure at each side of the compaction
curve, and may be affected only slightly by the saturation process.

Stress-strain curves for dry and wet specimens tumed out to be
quite different, as can be seen in Figs 17 and |8. The curves for
the specimens compacted dry of optimum are characterized by an
initial steep portion, maximum strength is attained at Jow strain
values, and exhibit a plastic fluency, whereas less steep initial
curves and maximum strength with deformations as high as 20 %,
are observed in the curves for the specimens compacted wet of
optimum.

The evidence provided by these experiments shows that the most
significative aspects of soil fabric induced by compaction are not
modified by the saturation process. Alterations due to changes in
salt concentration appear 10 be unimportant. Indeed, the initial
rigid behavior of dry specimens is related to an open fabnc
induced during compaction, characterized by strong peds with big
inter-pedal pores; however, saturation makes them vulnerabie to
low distorsions, A more stable structure might be reached afier
the initial toading process; hence a fluency under constant deviator
stress was defined.
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The crushed aggregates of particles in the wet side with no size
differences in their inter-pores and intra-pores, as was observed in
the scanning electron microscope, define a less open fabric which
i5 consequently more stable, atthough it contains more deformabie
aggregates. These structural peculianities seem (o cxplain their
stress-strain performance. cL .
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pressure measurcment were also carried out with soaked
spectmens, which were subjected to the same saturation process.
The observed  stress-strain curves had similar characteristics as
those obtained by - tesiing unconsolidated samples. . The
MH-Necaxa soil showed a contractive behavior both for specimens
compacted dry and wet of optimem, Fig 19, for an ample range
of confining effcctive pressures.  Specimens of the 5C soil
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showed also a contractive behavior when they were compacted
dry of optimum.+ Howcver, those compacted wet of optimem
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pressure, the behavior became dilatant.
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compaction, it is necessary to reproduce not only the ary unit
weight and water content, but the corresponding field compaction
mechanism. This is so, because each type of compaction induces
a peculiar soil fabric 1o cohesive materials, which is responsible
for the different mechanical and hydraulic properties of each soil,
for the same dry unit weight and degree of saturation.

d)} Compaction is a modifier of the intrinsic microstructure of a
soil, and its influence is more evident under low deformations,
within the range of strains that can be measured in conventional
triaxial cell. It affects mainly the initial deformability and to a
lesser degree, the undrained shear strength,

¢) For comparable compaction conditions, static compaction
gives ~without doubt the most rigid specimens, kneading
compaction an intermediate rigidity, and impact compaction the
lesser .one. Lamination and anisotropy, however, should be
considered in laboratory specimens compacted with a static
compressive stress, or in earthfills compacted with a smooth-wheel
type roller, for instance.

f) A remarkable difference in the soil fabric was observed
between specimens compacted statically or by kneading, and
densified dry and wet of optimum. An open fabric with
equidimensional assemblages of particles with pores up to 50 to 70
g was observed through the scanning electron microscope, for
samples on the dry branch. On the contrary, crushed aggregates
of particles of less size with 5 to 10 w-size interpores are
distinguished in specimens on the wet branch. These facts
explain; among other soils’ performances, the high permeabilities
of dry of optimum specimens, and the low ones for samples on the
wet branch.

g) Based in just simple observation, in general, there are not
significative fabric differences at the microscopic level, among
specimens densified with different types of compaction.

h) For tie four tested -soils and at least for slatic compaction,
materials compacted in the wet side ‘are less compressible than
those densified dry of the optimum. On the contrary, for
prcviously saturated samples, a unigue slope of the virgia branch
is defined.

i) The coefficient of absolute permeability of siatic cnmpacu.d
specimens depends mainly on the degree of saturation, reached by
means of a loading process. Air permeability diminishes drasticlty
when air is occluded in the liquid phase; this happens close to
optimum.

j) Evidences show that the most significative aspects of soil
fabric induced by compaction to specimens with different molding
water contents, are not modified by a saturation process. Quite
different stress-strain curves or water permeabilities have been
measured under saturated conditions, for samples compacted dry
and wet of optimum with the same dry unit weight.

k) More experimental studies on comprcssablluy and
permeability of compacted cohesive soils are doubtless necessary,
with different compaction methods and efforts. Moreover, the
analysis of bond or contact interaction mechanisms between fabric
units of clayey particles and inert- fraction, should improve the
knowledge on engineering properties of compacted soils. The
definition of suil fabric should be a mandatory task.
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RESUMEN: 5e evoca la importante contribucion
de Raul J. Marsal a 1la tecnologia de
compactacién de suelos. Una parte de esos
trabajos se realizaron para la actual
Secretaria de Comunicaciones y Transportes Yy
estan, légicamente, enfocados hacia el
proyecto ¥y la construccion de vias
terrestres.

De la informacion arrojada por las
investigaciones realizadas en el Institutec de
Ingenieria bajo la direccien de Marsal se
desprenden recomendacicnes practicas que los
ingenieros de labcratorio y campo dedicados a
las vias terrestres deberian invariablemente
de guardar, aunque en algunas ocasliones no se¢
guarden con el cuidado debido, Por esta razon
se ha dado al trabajo una forma en la que se
comparan las recomendaciones convenientes con
las normas de trabajo practico a veces no tan
cuidadosas; esa comparacion se presenta bajo
el nombre genérico de discrepancia.

Se espera gue el trabajo cumpla una funcién
de utilidad y que sirva para recordar las
importantes contribuciones de Raul J. Marsal
a la compactacién de suelos.

1 PROPOSITO. '

Cuando se aobserva la préctica de
compactacién en el campo y en el laboratorio
¥ se la compara cen la informacitdn confiable
gque ha ido preoduciends la relativamente
escasa iInvestigacidn seria gque se ha hecho
sobre este proceso de uso casi universal, no
pueden dejar de observarse algunas
digcrepancias importantes. En algunos casos
se trata de practicas de campo o labaratorio
establecidas por afiejas tradiciones,
emanantes de juicios basados en una
experiencia nunca comprobada; en otros casos
son sequramente falsas interpretaciones de
fenémenos no bien estudiados y, finalmente,
algunos casos procederdn de no  haber
retirado a tiempoc practicas que parecian
razonables antes de sobrevenir conocimientos
posteriores.

De ninguna manera pretende este trabajo ser
original. Su funcién principal es evocar la
contribucién de Raidl Marsal a estos temas,
que no fue escasa, gque siempre fue original
Yy también siempre importante. En segundeo
lugar, e8i este trabajo cumpliera una cierta

Algunas divergencias entre practicas
comunes de compactacion y lo
que la investigacion parece indicar

Seme discrepancies between common compaction
practice and what research seems lo indicate

A. Rico, Instituto Mexicanc del transporte

ABSTRACT: Raul J. Marsal’s important
contribution to the technology of compacted
s0ils is evoked. Part of that work was made
for the Secretary of State for Communications
and Transport ({Mexican government) and were

ohviously focused on the design and
construction of highways. Practical
recommendations for field and laboratory

engineers can be extracted from the research
on this topic performed at the Instituto de
Ingenieria under Marsal’s supervision. Some
af these recommendations should be followed
invariably by highway engineers although they
are sometimes not follwed as carefully as
they should. This paper compares usual
practice in Mexico with the recommendations
for modifying it; as a result of such a

.comparison, generic discrepancies were found.

It is hoped that the present work will be of
use and that it may also help in preserving
the most important contributions of Raul J.
Marsal in compaction of soils.

funcién de difusidn diddctica habria llenade
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 actuwal Secrectaria

de Comunicaciones y Transportes (1992). La
referencia resumen mAs consultada fue El
Comportamiento de Suelos Cohesivos

Compactados (J. Alberro, R.J. Marsal y M. J.

Mendoza. Publicacién 493 del Instituto de
Ingenieria de la UNAM, 1985); otras
referencias més especificas también se

mencionardn 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 légica, muchas
definiciones escritas y muchas acciones de
campo apoyan la creencia de que para vastos
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sectores de la profesidén el objetiveo de la
compactacidn a. ‘establecer un peso
volumétrico en el suelo, con la aparente
creencia implicita de que cuanto mayor sea
éste, se tendra un mas favorable
comportamiente de campo(l).

Obviamente el pensamiento actual establece
que la compactacién tiene por objetivo
me jorar propiedades de 'comportamiento
mecanico claramente identificadas, entre las
que suele mencicnarse la resistencia, la
deformabilidad, las caracteristicas
esfuerzo-deformacién, la permeabilidad, la
flexibilidad y la resistencia a la erosién,
principalmente.

Es sabido el papel hist6rico del peso
volumétrico en el desarrollc de los trabajos
de compactacién y la utilidad actual del
concepto como bkase de pagoe y como iIndice
representativo de la descripcién del suelo
con vistas a comparaciones relativas.

La investigacidn actual indica que no existe

ninguna ceorrelacién confiable ( y menos,
sequra) entre el peso volumétrico que
adquiere un suelo Y las propiedades
mecdnicas alcanzadas. El conocimiento

actual hace ver gue un enorme namero de
pardmetros ajenos a la simple evolucidén del
peso volumétrico, condicionan el
comportamiento de los suelos cohesivos
compactados. Las referencias 2, 3 y 4
permiten obtener abundante informacién
suplementaria sobre este bésico aspecto.
También 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
compactacién no se tiene suficiente control
(y a veces, casi ninguno) sobre el contenido
de agua con el que se compacta en el campo.

Evidentemente, todo lo que se ha investigado
hasta este momento sobre compactacién indica
que la influencia de este valor es decisiva
en los resultados obtenidos y en el control
del proceso, siendo uno de los mecanismos
m4s 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 compactacidén aparecerd en todo lo que
sigue, parece conveniente presentar aqui las
Figs. 1 y 2 que ilustran algunos de los
agpectos practicos en que la influencia del
contenido de aqua de compactacién es
altamente relevante.

{1) El autor no desconoce que la prictica
profesional no es totalmente homogénea en
los diversocs campos de las aplicaciones; la
experiencia del autor se ha desarrollade en
la ingenierfa de las vias terrestres.

importantes de

La Fig. 1 hace ver como se relaciona el
contenido de agua «con la energfa da
compactacién (gque 8@ hace crecer en las
sucesivas curvas de peso volumétrico méximo
también creciente); estas relaciones
permiten obtener resultados equivalentes en
el r~ampo con equipos vy operaciones de
diferente energia, sin mAs que variar
convenientemente los contenides de agua y
también permiten ver cecmo dentro de limites
muy amplics se puede ajustar el proceso a
contenidos de agua determinados variando la
energia empleada. La Fig. 2 detalla este
tipo de relaciones para aumentos de energia
logrados con incrementos del nimero de
pasadas o© variacinones en la presién de
inflado de llantas neumdticas. Las Refa. 1}
y 5 detallan més este asunto.

A la luz de toda la informacién disponible
debe considerarse como inadecuado un proceso
de compactacién en el gque no se lleve un
estricto control del contenido de agua de
compactacién y sus cambios.
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Fig 1. Diagrama cualitativo de ¥, vs. w para

diversas energias de compactacién.

4 TERCERA DISCREPANCIA. ELEMENTOS
CONSTITUTIVOS DE LA ESTRUCTURA DE SUELOS
FINOS COMPACTADOS.

Es cierte que el ingeniero gue compacta en
el campo no suele mostrar mayor interés por
la estructura {arreglo y dispeosicién de las
partes sélidas cristalinas) que adquieran
los materiales que compacta, a despecho de
que para cualquier ingeniero debe ser una



idea primaria que el arreglo y conexiones de
las piezas estructurales ha de ser vital
para definir el comportamiento conjunto. De
hecho, en rigor, esta discrepancia podria
decirse que surge més entre las ideas adn

recientes de muchos investigadores y las
concepcicnes actuales. Hasta hace poco
tiempe se hablaba de estructura de los

suelos finos en términes del arreglo vy
disposicién de sus particulas individuales;
se mencionaban las estructuras orientadas y
floculadas comec las mas tipicas (Refs. 3, 4

Y 5).
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numero de pasadas y de la humedad de
compactacién.

En la actualidad se piensa que las
particulas individuales de los suelos
arcillesos se agrupan en unidades (paquetes)
con fuerzas de interconexién muy superiores
2 las que puedan ejercer los métodos de
compactacién; de heche estes paquetes,
submicroscépicos, se integran a su vez en
fléculos que forman grumos, ya perceptibles
a simple vista. Se piensa que la estructura
mecdnica queda determinada por las

interrelaciones entre esos paquetes y, sobre
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todo, entre los grumos.

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

Investigaciones recientes realizadas en el

‘Instituto de Ingenieria de la UNAM (Ref. 4,

también c¢itadas en la Ref. 5) hacen ver la
impeortante diferencia que en resistencia y
otras propiedades se obtiene al compactar de
la misma forma un mismo suelo en el que se
han permitido diferentes grados de
aglomeracién particular.

No resulta fdcil todavia incorporar estos
resultados a los métodos de compactacidén de
campo o a los de proyecto basades en pruebas
de laboratorio, tal como ahora se realizan,
perc la importancia de estos efectos hace
urgente completar la investigacion
necesaria.

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

El comentario que desgea hacerse esta
orientade a alertar al ingeniero de campo
contra los problemas de la sobrecompactacidn
Y en este sentido podrd agruparse con
algunas otras discrepancias que se tratarén
mis adelante en este mismo escrito. En
todas ellas, el mensaje que se trata de
transmitir es que el cumplimiento dé los
objetives fundamentales de la compactacién
exige un cuidadoso equilibric entre muchos
factores contradictorios y que el excesc de
compactacién, ademds de dispendioso, puede
ser fuente de graves problemas de
comportamiento.

En lo referente al planteamiento de la
presente discrepancia se mencionarid el hecho
de que la compactacién excesiva puede llevar

a los materiales finos a condiciones de
deformabilidad bajo carga - altamente
perjudiciales. La Fig. 3 es3 un modo no

inico de comprobar la afirmacién anterior.
Dos muestras de un mismo suelo compactado
por el mismo método y con la misma energia,
hasta el mismo pesoc volumétrico seco, pero
seleccionadas una en la rama himeda y otra
en la rama seca de la curva de compactacién
se colocan en condicidén de libre acceso al
agua y sin restriccidén externa a cambio
volumétrico. Puede verse ghe la muestra
compactada del lado seco adquiere un
potencial de succifin muy importante que la
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lleva a manifestar una alta expansividad, en
zanto gue la muestra’ compactada del lado
himede tiene una gran tendencia a conservar,
bajo las condiciones sefaladas, el estado
adguirido por la compactacién inicial. En
otras palabras un suelo fino LIntensamente
compactado puede canvertirse fAcilmente en
un material altamente expansivo, que al
"absorber agua muestre una compresibilidad

" muche mayor a la gque se tendria con un grado
de compactacién inicial menor. Las Refs. 4
y 5 permitirén detailar estos aspectos.

o Condiciones iniciales
a  Condiciones finales
Gy 7 100%

Muestra 3 - 1 Muestra 2
NN

Troyectorias de expansion
libre con accese de ogua

Peso volumetrico seco , ton/m3

Contenido de ogqua |, %
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Fig 3. <Compresibilidad y expansividad de un
suelo arcillosce compactado a una
misma relacion de vaclos con
contenidos de agua a ambos lados del
dptimo.

La Ref. 1 hace ver que especialmente en

suelos finocs con minerales muy sensibles al
agua, como la montmorilonita o la bentonita,
una compactacién intensa del lado seco,
sequido de una absorci6n posterior de agua,
puede conducir al suelo compactado, cuando
sobre &1 actian presiones por. material
scbreyacente y otros efectos externos, a un
verdaderc colapso estructural capaz de
producir deformaciones de importancia. Tales
minerales propician la formacidn de fléculos
y grumos muy sensibles a la accién del agua.
Al quedar sujetos a presicones les grumos se
debilitan en sus nexos estructurales, cuando
por efecto natural de rtales presiones
externas disminuye . la tensién del agua
contenida en sus poros. En la misma Ref. 1
52 hace ver que adn c<on ceontenidos de agua
de caompactacién cercanos al dptime  pueden
presentarse ligercs colapsos astructuralaes

5i la absorcién posterior de agua se efectta
bajo cargas axiales reducidas, lo que podria
contribuir’ a explicar fendmencs de
agrietamiento (per ejemple longitudinal en

_terraplenes de escasa altura).

Otro importante resultado menciocnado en la
Rof. 1 se refiere al comportamiento
anisotrépico de los suelos actives en cuanto
a deformabilidad, cuando se compactan del

lade  hdmedo; ocurre entonces que la
deformabilidad vertical es mayor que la
horizontal. En . la rama seca, al

comportamiento en cuanto a anisotropia es
mucho menos sistemético.

La Fig. 4 establece la importante influencia

dei método de compactacidn (comparandoc en
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este casc el de amasado con el de
compactacién estdtica) en las
caracteristicas de contraccidn y expansién
de los suelos finos. La influencia del
contenido de agua de ccompactacidén destaca
también como importante.

Pinalmente, la Fig. 5 indica el tipo de
relacién que se establece entre la presién
de expansién que puede generar un suelo
compactado y las condiciones de la propia
compactacién (en este casc compactacion
estAtica), corroborandose una ver mas que en
muchas c¢ircunstancias comupes, <l 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 gerias, especialmente en etapas
subsecuentes de la vida de la estructura a
la que se integre el suelo compactado.
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Fig 5. Relacién nantre presidén estatica de

compactacisn ¥ la presion de

expansi¢n en una arcilla.

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

Los comentarios gue se hardn respecto a este
importante tépico enfocardn {dnicamente a la
resistencia a la compresidén simple o a la
resistencia triaxial no drenada,
probablemente los dos indices m&s utilizados
en valuacicnes relacionadas con obras
lineales. ’

La Plg. 6 (Ref. 4) ejemplifica la
informacién obtenida en el laboratorio en el
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sentido de que la resistencia a la
compresién simple crece con la energia de
compactacién empleada (impactos, en el caso
de 1la figura) y disminuye substancialmente
para grados de saturacién del suele altos;
tendencias andlegas se manifiestan para
todos los métodos de .compactacién. Se
sefiala también en la misma Ref. 4 gque muy
aitas energias de compactacién empleadas en
el lade himedo pueden llegar a producir un
tan fuerte remoldeo de 1la estructura de
grumoes, <que llegue a causar una disminucién
de 1o resistencia y un aumento  en la
doformabilidad; este hecho debe relacionarse

con el ya mencionado de que en el lado
himedc tienden a disiparse las tensiones
capilares en el agua entre grumos,

favoreciéndose asi el mencionado remoldeo y
la pérdida de nexos estructurales. Notese
también que el aumente de la resistencia a
la compresién simple con la ® energia de
compactacién pudiera ser un efecto inicial
en el suelo, especialmente si el material ha
side compactade con bajos contenidos de
agua, el efecto del aumento de resistencia
podria evolucionar a drédsticas disminuciones
de la misma cuande el suelc absorbiese agua.

El efecto del método de compactacidén, de la
energia empleada y del contenido de agua en
la resistencia a la compresidén simple se
eiemplifica 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 compactaciédn y mayores esa resistencia
veelve a disminuir.
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Resistencia a la compresién simple 9, Ppara distintos tipos de compactacién, en

funcion del contenido de agua de compactacidn W, (Ref. 1}.

La misma Ref. 1 hace ver gque los resultados
son bastante similares para los diferentes
métodos de compactacidn.

En referencia a la también comentada
evelucién de la resiatencia por absorcién de
agua, s0n de senalar los resultados
mostrados en la Fig. 8 que explican
claramente las disminuciones de resistencia

que se ‘tienen al incrementar la energfa de

compactacién, especialmente aplicada con
bajos contenidos de agua.
Las Figs. 9 y 10 (Refs. 3 y 5) muestran el

comportamienta tipico de suelos arcillosos
compactades en prueba triaxial ain
consolidacién y sin drenaje. Seé muestran

lineas que unen puntos de igual resistencia



en Kg/cm2 Y para des presiones de
confinamiento en la cémara. Obsérvese en
primer 1lugar que la evolucién de la
reaistencia no drenada es fundamentalmente
una funcién del contenido de agua de
compactacién, perc debe notarse que sobre
todo para la mayor presién de confinamiento,
la resistencia correspondiente a cada
contenido de agua de compactacidn es
independiente del peso volumétrico alcanzado
en el proceso; este efecto se produce
también aungue en forma wun poco menos
notoria para presiones de confinamiento muy
pequefias. Lo anterior hace ver una vez mas
que el aumento de peso volumétrico abtenido
con la compactacién no siempre se refleja en
un incremento en la resistencia del material
compactado.

£l efecto del método de compactacién en la
resistencia no drenada de los suelos finos
aparece abordado por las grdficas de la Fig.
11 (Refs. 2, 3 vy 5}. El método de
compactacién actda en forma importante sobre
la * estructura a que llega el suelo
compactado, y como es légico e inclusive
intuitivo, é&sta influye poderosamente en la
resistencia alcanzada. El mensaje principal
de la Fig. 11 es que cualquier anélisis de
laboratorioc para fines de proyecto con
materiales compactados deberd& de utilizar el
mismc método de compactacidén utilizado
posteriormente en €l campo. Desde este
importante punto de vista, las pruebas de
compactacién de laboratcrio més légicas
resultarsn ser las de amasado y las de
impacteos {Refs. 2 y 4).
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7 SEXTA DISCREPANCIA. LAS TECNICAS DE
LABORATORIO NO SIEMPRE CONCUERDAN CON LO QUE
EL CONOCIMIENTQ ACTUAL INDICA.

Segin se sabe hoy, el peso volumétrico
obtenide con la compactacién aumenta con el
‘porcentaje de las particulas gruesas gque hay
en el suelo hasta un cierto limite, arriba
del cual disminuye; el aumento sefialado es
tanto mé&s acusado cuante mds variada sea la

granulometria de los gruesos,. Lo anterior
hace wver como cbjetable una préctica
bastante usual de laboratorio, segin la cual
la fraccidn retenida en una cierta malla
(frecuentemente la de 3/4"), se retira y es
reemplazada en la muestra por el misme peso
de material de tamanos menores (tamhién
frecuentemente entre la 3/4" y la No. 4).

En muchos suelos muy actives y en sualos
residuales se manifiestan fuertes tendencias
a la formacién de grumos cuando se permite
su secado, lo que hace variar la
granulometria de sus gruesos. No es extrafio
entonces gque 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
asté almacenado. Este efecto es
detalladamente estudiado en la Ref. 1, dea la
gque aquf se toma la Fig. 12. En dicha
figura se presentan resultades de dos
pruebas de compactacién por impactos, una
con material previamente secado al ambiente
y otra con el material natural ain secado
previo. El material sin secado previo
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Fig 12. Efecto del contenido de agua inicial
en los resultados de la compactacion.
(Ref. 1).



muestra pesos volumétrices menores para
cualquier contenido de aqua de compactacidn.
En la misma referencia se hace ver que las
madximas resistencias a la compresién simple
de ambas muestras scn simildares, si bien en
el material sin secadc ocurren con
contenidos de agua mayores, Estos
resultados han sido reportadoes para otros
suelos volcanicos residuales {(Ref. 1l).

El secadeo previo de un material residual
antes de someterlo a una manipulacién normal
para la realizacién de pruebas de
compactacién en el laboratorio, parece
inducir (Ref. 1) un efecto de endurecimiento
en los grumos por preconsolidacitn debida a
succién y hace aparecer la posihilidad de
cementacidén por depdsito de sales. Los
suelos con menor contenido de agua de
almacenamiento muestran sistemiticamente
mayores pesos volumétricos en la rama seca y
resistencias a la compresidn simple mas
grandes cuanto menor sea el valcor detl
contenido de agua al fin de dicho periodo de
almacenamiento. Ello es debido a que la
compactacién se hace mencs efectiva cuanto
mas secos estén los grumos (en consecuencia,
més endurecidos) y ello preduce mayoer
resistencia a la compresidén simple y mayor
peso volumétrico.

Todo 1lo anterior indica la nrecesidad de
controlar la humedad adquirida por el suelo
durante el periodo de almacenamiento
anterior a la compactacidn.

La propia Ref. 1 hace ver que también
influye en los resultados de la compactacién
el tiempo de curado, o sea el que transcurre
entre el momento en gue se afnade agua a la
muestra y el de su compactacién, durante el
cual se permite una distribucién uniforme
del agua. Se ha wvisto gue las mayores
diferencias en el peso volumétrico y en la
resistencia a la compresidén simple se
presentan cuande varia el tiempo de curade,
en la rama seca de la curva de compactacién.
Parece conveniente fijar el tiempo de
curado; en la Ref. 1 se propone un dia,
atomizando el agua por afadir al material
almacenado a punto de neblina.

5. Rico, Al Y del
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El tiempo de reposo, gue transcurre entre la
compactacién y el inicico de las pruebas de
resistencia parece ser también de
importancia en 1los resultados obtenidos vy,
por ende, debe ser también controlade, lo
gque no es practica usual, para obtener
pruebas repetibles con resultados
comparables. En la Ref. 1 se define una
relacién Rg como el cociente de la
resistencia a la compreasion simple
determinada en muestras con un contenido de
agua y un tiempo de reposo t y la misma
resistencia con el mismo contenido de agua
para un tiempo de repeso de 30 minutes. Se
reporta que Rg puede llegar a ser del orden
de 2.5 para 500 dias de tiempo de reposo; el
efecto,es tanto mayor cuando mayor sea el
contenide de agua de compactacidn. También
la deformabilidad del suelo varia
notablemente con el tiempo de reposc.
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V. DETERMINACION DE LA CONDUCTIVIDAD HIDRAULICA DE_LOS_SUELOS.———-——————

La determinacion de 1la conductividad hidraulica de 1los suelos
(permeabilidad) es fundamental en todos los problemas relacionados con
el flujo de agua en dichos materiales.

Existen varios métodos para determinar la permeabilidad de los suelos,
los cuales se pueden clasificar en:

Metodos directos.

-

LLamados asi ya gue buscan comoc objetivo fundamental la determinacidn
del coeficiente de permeabilidad, ellos son :

-Permeametro de carga constante.
-Permeametro de carga variable.
-Prueba 1in situ.

Métodos indirectos.

El coeficiente de permeabiliad se obtiene como un subproducto de una
prueba gue primariamente persigue otro fin:

-Determinacion a partir de la curva granulométrica.
-Determinacidén a partir de la prueba de consolidaciodn.
-Determinacidén a partir de la prueba horizontal de capilaridad.

En estas notas solo se describiran los principios fundamentales de los
permeametros de carga constante y de carga variable, que se utilizaran
en la practica de laboratorio.

-Permeametro de carga constante.

Este dispositivo se utiliza ‘principalmente en suelos relativamente
permeables, tales como arenas limpias o mezclas de arena y grava.

La Fig.5.1 muestra esquematicamente el funcionamientc de un permeadmetro
de carga constante. De acuerdo con dicha figura, y aceptando como
valida la ley de Darcy , el volumen de agua V gue atravieza la muestra
de suelo en un tiempo t, una vez que se ha establecido el flujo, es
igqual a: :

V=k A 1 t (5.1)
donde:

k= coeficiente de permeabilidad.
A= seccidn trasversal de la muestra de suelo.

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

De la ecuacidn (5.1) se puede obtener el coeficiente de permeabilidad,
resultando:
, VL .
K= — (5.2)
h At



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, limo 'y aun algo de arcilla.

La Fig.5.2 muestra de manera esquemdatica el funcionamiento de un
permeametro de carga variable. Con referencia a dicha figura, 1la
cantidad de agua que atraviesa la muestra de suelo en un tiempo dt es,
de acuerdo con la ley de Darcy:

av= kAidt= kA —— dt (5.3)
donde:

dv= volumen de agua que atraviesa la muetra de sueloc en un
tiempo dt.
= coeficiente de permeabilidad.
i= gradiente hidraulico.
= area de la muestra.
= longitud de la muestra

Al mismo tiempo en el tubo alimentador el agua sufre un descenso
dh, que multiplicado por el area de su seccidn tranversal ,a, de dicho
tubo, conduce a un volumen de agua igual al gue atravesdé la muestra de
suelo en el tiempo dt. Por lo tanto igualando ambos volumenes se tiene:

KA q%— dt = - adh (5.4)
integrando esta ecuacién:
hz t
-a[ dg = ki J' dt (5.5)
h1 0
se obtiene un valor de k igual a:
_ L a hi
K=%xt " (s-€)

permeabilidad del suelo, efectuando varias determinaciocnes,

Mediante esta ultima expresidn se determina el coeficiente de
hasta‘
lograr resultados consistentes.
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PRUEBA IN SITU

Flujo establecido radial en pozos con penetracién total en
acuiferos artesiocanos.

= cte.
'[ d . —> SPI
FIPEEII LI P AP II P PP r 777 ////é///////// IILLI I
/ —_— —— 2Y ¢ /
<7 7 / )4 / v
/ L /
JR— 7 - # 7 !{; > 7| -
- 7 7 / /
/ \SP)/'/ o / /
7 T e -7
7 / 7 h /
7 7 /7 Y
/ ho / / Vi
7 7 /7 Vi
7 7 7 7 H
FILIELIIL I 777777227 | 77777 IOV YT N NS NYI
| SRR R -
acuifcro . o . . N . b. . P
T N L N

T T T TTT T T T IT T T I T 7T T T 777 // TTT 7777777

IMPERMEABLE

&
b —

Erl
~

SP: Superficie piezométrica

SPI: Superficie piezométrica antes de iniciar el bombeo.

Fig. 5.3

En relacién con la Fig. 5.3, el gradiente hidraulico en cualguier
punto del acuifero, esta dado por 1la tangente a la superficie
piezométrica en la seccidén vertical de interés. Esto es:

. dh
i= —= ( 5.7 ) _



Una__vez__establecido—el—flujo—es posible " calcular el gasto
extraido a través de un cilindro de radioc r Yy vale:
s dh .
qg = kid =k 3r 2nrD ( 5.8 )
Reordenando terminos se tiene:
_ q dr
dh = 5T XKD = ( 5.9 )
la integracidén de ( 5.9 ) conduce a:
h = 4 Inr + C { .10 )
2mkD
donde C es una constante de integracidén que puede valuarse

considerando la condicién de frontera siguiente:

‘para r = R ; h = H, por lo tanto
- d ‘
H = 5T K D Ln R+ C 3 de donde
- 0§ - —49_
c H 4% Lh X ( 5.11)
Sustituyendo ( 5.11 ) en ( 5.10 ), se llega a:



2 T kD r ( 5.12 )

Esta ultima expresién permite calcular 1la depresidn de la
superficie piezométrica en cualquier punto en torno al pozo y en el
pozo mismo ( ho ). '

La ecuacién ( 5.12 ) aplicada al nivel del pozo, permite calcular
el gasto que puede extraerse para un abatimiento S =H - he, siempre
Yy cuando se conozcan D, R, ro v kX . Dicho gasto vale

gq=2nkD —>— ( 5.13 )

La ecuacién ( 5.13 ) se conoce como ecuacién de equilibrio y fue
establecida por G.Thiem. .

La misma ecuacidn ( 5.13 ) permite calcular el coeficiente de
permeabilidad ( k ) del acuifero, siendo este

= d R
k s—p5— L0 — ( 5.14 )

Si se cuenta con dos pozos de observacidén, 1llevados hasta el
acuifero artesiano, separados las distancias ri1 y rz, del eje del
pozo, es posible calcular el coeficiente de permeabilidad del
acuifero, mediante



_ q ri
k 2 n D (h1 - hz) Ln rz

( 5.15 )

donde:
hi1 : nivel del agua en el pozo de observacidn 1.
h2 : nivel dél agua en el pozo de observacidn 2.
La ecuacidn ( 5.15 5 resulta mas comoda de aplicar respecto a la

( 5.14 } ya gue no se requiere conocer el radic de influencia del pozo

( R ), para calcular el coeficiente de permeabilidad del acuifero.
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Prueba de permeabilidad Lefranc

~Generalidades.  Esta prueba permite determinar la per-
meabilidad local de suelos y rocas muy fracturadas loca-
lizados abajo del nivel fredtico, Para la medicién de la
permeabilidad de rocas sanas la prueba Lugeon es mds
apropiada (ref 11, 13, 23) sobre todo en la exploracién para
boquillas de presas. Para la determinacién de la permea-
bilidad en zonas grandes se utilizan las pruebas de bombeo
(ref 11 y 18).

La prueba Lefranc consiste en inyectar o extraer agua de’

una perforacién con una carga hidrdulica pequefia y me-
dir el gasto correspondiente; la carga hidriulica puede ser
constante o variable segun el tipo de suelo; en general en
suelos permeables ( & > 10~ cm/seg) como arenas y gravas
la prueba se hace de inyeccién y carga constante y en
suelos poce permeables (4 < 10-* cm/seg) como arenas
finas, limos y arcillas se hace la prueba de extraccién con_
~ carga variable,

- Equipo. El equipo necesario para la prueba de myeccxén
se muestra en la fig. 55, estd integrado con: a} un tanque
para suministrar un gasto constante, b) un tanque de volu-
men conocido para medir el gasto, ¢) tuberia de conduc
cién, dy una sonda eléctrica para determinar la posicién
del nivel del agua, e) ademe metdlico N en caso de_no
haberse usado en la perforacién y f} un cono con una

“védlvula de tres vias que permite el paso del agua a la con

ducci6n y la medicién del gasto usando el tanque de volw

Alimentacion

Deposito denivel constonre ;

l.-valvulo de oguo paro requia
el gosto inyectado
2-valvulg de tres vias

._sa-rc’--e/c.: Forsea
T

Recipiente de medicion del

1 l del gosto

¢ Tubo delgodo

' Acleme metdiico N
- .' /\ Nivel erfable
e

FLG, 53 DISPOSICIO\J DE.L EQU[!‘O FARA LA PRUEBA LEFRANC

DE INYECCION CON CARGA CONSTANTE

i Dispositivo de gasto constanfte

/3

men conoc:do puede usarse un tubo Vemmmenhr
el gasto.

El equipo para la prueba de bombeo o extraccién es toda-
via mis simple, esti compuesto por a) un tubo metilico
cerrado en el fondo con el que se extrae agua de la perfo-
racién bajindolo con un cable b) una sonda eléctrica para
determinar la varjacién del nivel dentro de la perforacion
y ¢} ademe metilico en caso «dc¢ no haberse usado en la
perforacidn.

Procedimiento de operacién. En ambas pruebas una vez
instalado el equipo se coloca la parte inferior del ademe
a una distancia L del fondo de la perforaciéon que debe
haber sido hecha sin lodo; esta distancia serd nula para
obtener la permeabilidad local vertical y 40 ¢m para obte-
ner la permeabilidad local horizontal, luego se mide la
profundidad del nivel freditico (H,) respecto a la parte
superior del ademe. '

En la prueba de inyeccién se llena el tanque y se abre la
valvula de aguja y la de tres vias para introducir un gasto
constante en la perforacion; se mide con la sonda eléctrica
la variacién del nivel del agua en la perioraciéon (H,) con
el tiempo respecto a la parte superior del ademe y se anota
en la hoja de registro (capitulo G}, cuando se haya esta-
bilizado el nivel por 10 minutos se tendrd el valor de la
profundidad () para el gasto {g;} que se mide haciendo.
pasar el agua al recipiente de volumen conocido (V) y to-
mando el tiempo (¢) que tarda en llenarse, Estos datos se
anotan también en el registro,

Una vez medido el gasto se hace pasar el agua nuevamente
a la perforacién mediante la vilvula de tres vias y se abre
mis la vdlvula de aguja para incrementar el gasto. Se ha-
cen varias pruebas, generalmente cuatro, que se pueden
realizar en unas dos horas. En la prueba de extraccién se
determina la posicién del nivel fredtico como en el caso
anterior y se saca agua de la perforacién con un recipiente .
de tubo cerrado en la parte inferior, para abatir el nivel .
del agua (fig. 56) y se determina la posicién del nivel del
agua dentro del ademe a diferentes tiempos para poder
hacer la grafica recuperacién-tiempo. La medicién del
nivel del agua dentro del ademe se hace respecto a la parte

-superior del mismo.

Interpretacién. La interpretacién de estas pruebas se hace

13
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A

e
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]
FIG, 5 PRUEBA LEFRANC DE EXTRACCION CON CARGA VARIABLE

basindose en Ja Lev de Darev pura has condiciones de
flujo v de frontera impuestas en cadu caso.

t

En la prucha de cargn constante se obtiene ta grifica car-
gas-gastos. Las cangas (h,) se cadeulan con Ly expresion:
hy = H,—H,
donde:
k, = carga bidraubcu para an gasto g, metros
H, = posicion micial del nivel fredtico respecto a
la parte superior del wdeme, meros

H, = posicion estable del nivel de agua dentro del
adenie para un gasto ¢, metras

y ¢l gasto correspondiente para ln profundidad estable
i se calcula con:

14

I]-F\

(5.1

Exploracidn y muestréo de suelos para proyecto de cimentaciones ]

g, = es el gasto constante para la pro[umlicl:ul esta-
ble H;, m3/seg

¥V = volumen de] recipiente, m?

t, = tempo que tode en lenane, seg

De la grifica (fig. 57) s¢ puede determinar la permeabi-
lidad aplicando la siguicnte expresid:

i "
k = = —
ch c
donde -
k = coeticiente de permeabilidad m/seg
g, = gasto constante inyectacdlo m*/seg
¢ = coeliciente de forma (tabla 12}, m
h, = carga hidriulica, m
m = pendienie de la recta (fig. 57)

La relacién L./D, figuras 55 y 56, define la forma ::prnxi-
mada de la cavidad en yue se genera el flujo y con FI]U
el valor del coeficiente ¢ (tabla 12), también deline s tH

qQ (m3/seq )

- — —— —

e h (m)

FIG. 57 GRAFICA TIPICA DE UNA PRUEBA LEFRA CARCGA
CONSTANTE
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i‘;ihi!i.l.ul calcudada corresponde o la verdical, hori-

contal o promedio.

TABLA 12
COEFICIENTE DE FORMA (Ref 23)

Relicion Forma e

perneabilidad Cotficienie
1D la cavidud . Hogcal c
0 disco vertical c=2D
o -Z <t esfera promedio = 211]_)\//.2 + _l._
: D 4
2qlL
c=
Ia Lz
L o Ly {(—+ (— + )9
| < — <4 elipsoide D De ’
D - ,
i horizontal
. 2x L
> cihndro ¢ =
2r
Lo ()

De Ia prueba de carga variable se obtiene la gréfica de
recuperaciones-tiempo (fig. 58). Las recuperaciones (h,)

. para cada tiempo se calculan de igual forma que en el
caso anterior, {(h, = H, — H )

El coeficiente e permeabilidad se calcula con Ia expre-

sién:
w? 2
= log, -
le(,—1t) h,
donde
% = coeliciente de permeabilidad, m/seg -
h,, h, = recuperaciones en los tiempos ¢, y
t;, en metros
t, t, = tiempos en que fueron hechas las
mediciones para determinar A, y h,,
seg :
log, = logaritmo natural
¢ = coeficiente de forma (tabla 12), en
metros
D = diimetro de la perforacén, -figura

55, en metros

H

16 ¢ P osue L v L eime N "mm.\ 12
.! Exploracion y muestreo r{«. suclos para proyecio e i l

h (m)

FIG. 58 GRAFICA TIPICA DE UNA PRUEBA LEFRANC DE CARGA
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VARIABLE

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

Prueba de permeabilidad Nasberg

Generalidades. La prueba Nasberg permite (fclcrmin;l.r'.l:l
permeabilidad local en materiales no saturado_s. Se ulnlun
en rocas muy fracturadas y suelos; la medicion se debe
vealizar en una perforacion que no haya sido hechal con
lodo. . o

Equipo. El equipo (ue se requiere €s el siguiente:

a) sonda eléctrica, b) tuberia de conduccién, ¢ :ulcmFA-N,
d) medidor de gastos, que puede ser un tubo VCH[Ulrl o.
un dispositivo como el usado en la_ Rrueba Lefranc de
carga constante y e) tanque pura sumioistro de aguit.
Procedimiento. Instalado el equipo de manera similar ;‘11
de la prueba Lefranc se levanta el ade.rfae una distancia
L por encima de la base de la perforacién (ft.g 59) y se
determina H,, se suministra agua a la perforacion con un

|

J
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gasto ronstinte, midiendo el nivel del agua denuo de la
perforacion; se anota en la hoja de registro (capitulo G)
‘la varincion del nivel con el tiempo y cuando se haya
estubiilizado el nivel del agua durante 10 minutos se ten-
driv fa profundidad de equilibrio (H;) para el gasto su-
ministriclo (). Se hucen varias determinaciones con dife-

rentes ginstos Pl culeular el promedio de pc:rme:ebili.dad.

, Q-
Sonda electrica LT o
pes /
| 1
, H;
| L

| N
i
H. H
i .
: Ademe
. hi
i {
3 jL
H
N3 L
b
ey
D

FiG. 59 PRUEBA DE PERMEABILIDAD NASBERG.

Interpretacién. La permeabilidad se calcula usando la
expresion:

0.423 4h,
ki =—— q\ 10§
h®
~donde:
k; = coeficiente de permeabilidad local hori-
zontal, m/seg
hy, = H,—H = carga hidrdulica de equili-

brio, metros
q = gasto constante suministrado, m?/seg
D = didmetro de la perforacién, metros

La férmula anterior es aplicable para
25 < i < 100
D
y el radio (R) de influencia de lu prueba es:
R=VL

$i L < D la permeabilidad determinada es la vertical y
il > 4D serd la horizontal.



L2383 Pruecbas de hambeo

Para estinar permeabilidad de an o mano poteiite de mate-
vl permenble. del que es dilicil obtener mucstras !llél]l(‘['.:ld;l\.
s reconmendable recurir o una prueha de bombeo, la cuil se
leva a cabo perloranda un pozo cenval de bombeo con ademe
ranurida voen lorma coneéntrica, una sevie de pozos de <')]l.\‘("l-'-
vacion, donde se colocan ademes ranurados para observar i-
rectiomente b superlicie libre del cono de abatiniento c‘rc:u.ln
por ¢l bombeo (e homagéneo) o piczomeryos, con c_] ulye-
to de conocer Tas presiones e agua en toda o zona aleciada
tminto heterogdéneay .

Lainterpretacion de la praeh y. et particular, el l‘;il('uhf del
cocficiente de permenbilidad del medjeo supuesto !}nmc)gcn(’c'n
pucden hacerse por medio de las formulas (1#:..' Dupm{‘Tl‘u_cm 0
de Theis-Lubin, qite se aplican o escurrimientos en régimen
PEOIMICne v ransitorio, respectivinnente, .'\III!)()S métodaos su-
ponen que el poso de bombes abavea 1a l(l['.’lll(l;i(l _del. nianto
permeable, s cinbarao, by prucha puede realizarse, SHLEneurrie
CHRnve eror. con i poso gue ebra solo parcilmente et

[N HERRYAS

Ay Ly
It cquapo paos realizar una prucha de hombeo es el siguicne:

U ademe vanavado para b poro de hombeo,

Una bomba e poza profuncdo,

Ui ingue amortiznador en 1 dese argi de La hamba, ¢l cual
constarid de wna panaila de malia de acero, I'L'”L‘t.lil de vrava
pavic disipar T energin del agua. s como un medidor de vas
tos (del tipo vertedor triangali delzado v oescala de gancho.

o Ventarn .

Tad O —

LOPRUE RAY DE oy v

Canal para alefr de la rong hatjor eatudia, o az bhomlehd,y
Tuberias ranuradas pira los pozas de observacion £ Lo pie
somieiros; fas ranuras an genevalnienie de 3oy, dle s o
HE cny e longitud, Yocencaentian disteilhiggdis r;uf_u'mI de
20 vanurns PO et

Sondda de tpo eléctrico pava medicion de o veles o
pozos de observacion o PHEAOmCroO,,

Reloy. -

Herrmntens diverss,

th

by Procedimiento

Habiendo instalado en lr zoma de interes ¢l conjuntg de
clementos necesarios para o readizacion e la prueha, se v.'|:||-
piear i bombear con un valor del - pasto prefiada clv.\pulés
de haber anotdo los niveles iniciales de agui en oy pozos de
observacion o prezometos. Duarante los primneros HOmCn iy
de bombeo, ey NECEsITtio tomar lecturs continies de Jos ni
veles, con objeto de disponer de datos sulicientes durante
e ctapa de flujo tansitorio, Posteviormente, puede aumen-
tirse ol intervalo de tempo entre mediciones, i caso (!ll'
querer imcrprcl;ir Fos datos con Dase e L oweorin e Dyapront,
O3 NUCeSIrio esperar, manteniondo f sasto de hamben mn§.-
tinie, a que el flujo de B s permanente, lo ool .\.i_(_:nii-
hea que Tos niveles de In supertficie de escurrinient, alrededor
del poro de bombeo se manrengian constantes. Habiendo ol
cinzado este estado, se suspende ¢l bomben, vose ohsernva
recuperacion de los niveles de I superticic de escurimicnio
il mitsima forma que durante el inicio del bombeo, se 1o
man lecturas contimuas de dichos niveles duranie L crapne
Ianstor;.

Habiéndose recuperado wtalmente e nivel de agua alre-
dedor del pozo de bombeo, se vuelve a bombear g, pero
ton un valor del gaswo diferente aj inicial, y s¢ prosigue con
v misima secuencia de operiacionces.
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Segun que se usen pozos de observacidn o piczometros, se

registran los datos en las laminas 1.5 o 1.4

) Inierpretacian de las prucbas

Los datos de las pruebas se interpretan segan el método de
Theis-Lubin para el flujo transitorio y de Dupuit para el
Mujo establecido. Los resultados arrojades por los dos mcto-
dos son similares, pero el del (lujo esableado tiene la des-
ventija de vequerir tiempos de bombeo muy largos para lo-
grar la estabilizacion de niveles, suponiendo que esta pueda
lograrse efectivamente.

Metodo de Theis-Lubin

Este método se basa en las hipotesis siguientes:

El minto permeable es homogéneo, isétropo, de permnea-
bilidad uniforme y.extension inlinita.

El pozo central de bombeo atvaviesa todo el espesor del
manto acuilero vosu radio es muy pequeno. El agua fluye
immmediatmente fuera de la zoma abatida.

La formula de Theis-Lubin proporciona €l valor de la tras-
misibilidad, T, de un manto, conociendo el valor del gasto
constante de bombeo, (, y del abatmiento, A, del mivel fred-
tico, en un pozo, a una distancia R del pozo central, después
de cierto tiempo de bombeo, t. 1a wasmisibilidad. T, es el
producto del coclicieute de permeabilidad horizontal del te-
rreno, K, por el espesor, H, del manto permeable, T = KH.

La formula de Theis-Lubin es la siguiente:

« e
——1-7 —du
4n’l u

Ry

Ei

SN PRELBAN DG PG

DIRECCION DE PROYECTOS -,
DEPARTAMENTO DE INGENIERIA EXPERIMENTAL
MECANICA DE
PERMEABILIDAD DE CAMPO

PRUEBA DE BOMBEOQ
NIVELES EN POZOS TESTIGOS

SUELOS

Cbra ————— = .
Locelizacion Fecha —————
Gosto de bombeo, G m¥/seq ; Inicio bombeo____hr ___min:Suspension _ hr___min

Pazo R,en |Protundi-|Coto boca Agtade | 1imin] | 1Tminl en |hen| D,en| & :
Nt m dod,enm | del pozo lectuia WNICIO | SUSP m m mn 4] Re
1
———t
i S
—1
R Distancios ab porce cenfrol de bombeo !
z Lecturos de lo boco del pozo ¢ lo superlicie det agua

h Alturas de aqgua referidas al nivel de bombec

|y|' Tiempos Iranscurridos desde ¢l initia y 10 suspension del bombec

Observaclones

Operodor

Colculd

Fecha

Lamina 1.3
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: donde S s el ahnucenaje especition ded material ® gue pucde
DIRECCION DE PROYECTOS determinarse, como se verd nits adelante. junto con la pertnes.
DEPARTAMENTO DE INGENIERIA EXPERIMENTAL hilicid. ' '
400 L MECANICA ' DE SUELOS )
PERMEABILIDAD DE CAMPO Cuando ¢l tcrpo transcinridao desde el inicie del Bonibeo
PRUEBA DE BOMBEO o5 srande (virias hnr:ns). L ccuacion de 'l'hcis-l.nlni_n s sH-
NIVELES PIEZOMETRICOS phitica y se puede aplicn (con b de que T/RES no seun den-
o6 : sindo pequeino) la siguiente exXpreston:
rc . S e e ——— et — )
LOCGIZACIGN .. _ oo FRCRO i o e e e
Gesto ce Bombeo Q __._;mSIseq;lnicio del bombeo .. fr .. min; SuspensiGn____nr... _min ) - 2.:.'“3‘1 2.2:.'.1.1
- Fa'l RN
Plerdmetre Frotunaicad, Hora de 1 [min) l'(m-nl_ ., en AlTulo prezome -
NE [ Rt lecture Inicio Suspensidn | T m irica, en m
o cual puede reducitse o
- - .f,_‘.j A 2.303 225T (S
- . ‘ s == e (g, - - log,,. - =)
e RS . oy —— e ] : (I B 1 -
— Llevando, en”un diagrama semilogaritinico, en el ¢je de flas
_ — -— ordenadas ¢l valor \fq y. en de L abscisas, T cantichad v/ Re
R e B e e ¢l hbombed con gasto constante, q. queda representado, i||(|{'pti'll-
SR DO - — dientemente del pozo 1estizo considerndo y del tiempo. 10 de
. - i - ———— bombeo, por una recta que muestra ke evolucion  sintéuea
1
I - de todo el manuw de agua. Esta recta permite determinar las
S S caracteristicas T y S del wrreno (ldmina 1.3
—— — , . . |
- et ] Un método de ailenln miy Gol para corraborar los ;um-nln-
res valores, obtenidos por imedio del bomben, es eF basado on el
tye S.wmags tronsturcedos desde el imigio y 1a suspensicn cé) bomben ill]é]isiﬁ de Ia ]‘C(:”[)(‘]'_‘l('i(')” cle Wit |p0zo. 81 ose I)Ulll])(_'.'! notn
: Lectocs ce 10 toco del piezdmeteo o 10 superticie dei cguo pozo durante un tiempn canocido, t, y hegao se e Pennie rect
perarse, el abatimionto vesidial seri ¢l mismo que si el hombeo
Obseryociones e e o mmeae —— e [,
Opergder . ie e e Colewté__ Fecho " - . P ,,,l‘
*Y =y, ,nB V(I 4- T—-)._tlnmlc Yie 0 ol poso especitice del agua, n lr
» IAming 1.4 ) porosidad del nuterial, m el cochiciente de variacion volumcnicn el ITHING
i ) |

rial, y B la compresibilidad del .
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Localizocion

Poza testigo N2

DIRECCION DE PROYECTOS
DEPARTAMENTO DE INGENIERIA EXPERIMENTAL
MECANICA DE SUELOS

PERMEABILIDAD DE CAMPO
PRUEBA DE BOMBEO-
INTERPRETACION DE LAS OBSERVACIONES DEL FLUJ0 TRANSITORIO

Fecha

Espesor del monto permeable, H, . .. m

Inietpretacion por medio del métoda de Theis-Lubin: A portir de l0s dotos de lo

€ ming 1.4,

s¢ 1rozo una grdfica similar o ko representada, y se obtienen los

sClotes &¢ A y B carrespondientes

A —
; -_L /'/
i e
i
[ 2 303
SN I V| AT T —
A 1] /
it o G A L
LA
Y
//I z
I LoquR
LS 10" (GRS
2.257
“rasmisibilidog del manloo oo oo T = -2'-3%?% =
Atmacengje especitico del material. o _. - ___ S5 & 2.25BT:=
Peomeobididod del motenigd. ... _._.____..._K = T/H = ________mtieqg
Observotiones .
Operodor Caoculg Fecho

Lamina 1.3

T e
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VRS D Canrn

se hubicrn mantenido, @ la ver que se inyectase ¢ ¢l jaovo el

Mismo gasto.

pucde

donde

i

K
q
t
t
A

Basindose en esta superposiciin de clcctns,

obtener Ta siguiente fovmula para el cileulo de K
2.4 |
5 oe, —
SIE SR £ B

espesor del manto permeable, en m

coeficiente de permeabilidad, en m/seg

gasto constante de bombeo, en m?/fseg

tempo ranscurrido desde ¢} inicio del bombeo

tuempo vanscurrido desde Ta suspension del hombeo
abatumicnto residual en wno de los pozos de abservacion

Mérodo de Dupuit-Thiem

Este método se basa en las hipotesis siguientes:

Il material es homogéneo v ¢l nivel fredrico. estitico.

Lejos del pozo, el gradiente hidriulico es constanie con I
profundidad a lo largo de Ix superficie exterior de un cilin

dro,

cuyo eje de revolucion coincide con el del pozo. ¢l cual

abarca lit totalidad del manto 'pcrmeable.

Suponiendo que se veritican tales hipétesis, el eradiente. alo
largo de un cilindro de revolucion de radio v, es foual al vi-

lor

de la pendiente de la superticie libre del escurrimiento

en el punto de interseccion de dicha superficie con ¢l cilin-

dro

Sl

de radio r.

15 observaciones se vealizan mediante plezomenos, es posi-

Lle verificar la validez de la aliima hipotesis mencionada, 1ra-

wmndo

la red de flujo.

El cilculo del coeficiente de permeabilidad se realiza toman-

do co

mo base una curva media de ahatimientn p;irn civda uno
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de Tos cistos de bombeo utilizados. La curva de abatpniento se q
comntruve con ¢l promedio de los valores de abatimientos regis- »
trades en los pozos situados 2 una misma distancia del de hom- :
beo, soen ¢l momento de la suspension del bombeo (en este
temcntao se supone que el {lujo es permancntce) . - . -
B . * - - L] " © -
Con estos dutos. y aplicando la férmula « Lo . .
- [y - - »
2.3q | R ‘
= r———— O, - . o . .
hz — h* " 2 g
( z B L e .
domde , " . .
a - . - - - L
q gista de bombeo, en m?/seg . " .
h.. h. altivas. en m, del nivel libre del agua con respecto ° '
al exuemo profundo del pozo de bombeo, para Ias : .
. - hd - L
lineas de los pozos 1y 2, respectivamente °
R,. R, distancias de las lineas de los pozos Iy 2 al de L . . o
bombeo . . *
. i .
s obiiene ¢l valor del coeficiente de permeabilidad, K, cn ° .
netros por seaundo. -
. o
1.2.1 Pozas de absoreion .. e con
Fsta prucha se realiza en materiales no saturados. Con hase - e s
en el ostudio de Nasberg sobre escurrimiento en suelo seco, & . . o *
partiv de una fuente situada en la masa, Terlertskata ha obte- .
nido una [ormula semiempirica que relaciona el gasto de ab- . L ° .
sorcion. ¢, cnun pozo, bajo tirante de agua constante, h, con : "
¢l cocliciente de permeabilidad del terreno (Fig. 1.4). . * o °
K 0.423 ] 4h L0 .
=~ q log,s —— D
pi 708 Ty
donde d es el dizimerro de la perforacion bajo la condicion
h D= 2 e

25 < a < 100
Fie. 1.4
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1209 Pazos de fdtracion

Fse procha se vealiza, al igual que laanterior, en materiales
no saturados,

Se excavan dos pozos de planta rectangular, dispucstos parale-
Lunente de modo que entre eltos quede un prisma del material,
cuve cochiciente de permerbilidad se desea conocer, La distan-
ci entre las caras correspondientes de tos pozos puede elegirse
de acuerda con el suelo, puede tomarse, por ejemplo, igual
alom,

Seotrta de deterniinar el coeficiente de permeabilidad con
Leavodie de Laored de Hujo v de Ta medida, en un tiempo, t, de
Lis cantdades de agii que es necesario agregar a los pozos para
nemeener ana diferencia constante de nivel enwre ¢llos, previa
Il cocliciente se calcula con la

satvracion de los nmteriales.

formmnala :i|)1'uxim:|d:|:

N, F

N.H, ¢l

r

donde

H,, desnivel medio enoe los tirantes de los pozos

K cocliciente de penmeabilidad, en m/hr (para obtener
K, en cmfses, se debe multiplicar por 0. 0278)

P distncia entre pozos

N. niumero de cmales de flujo, que resultan del trazo de
Iored de flujo
N, nimero de partes en que se divide arbitravimmnente la

caida de potencial en 1a red de Flujo que se forma en-
tre los dos pozos

I B T PR R [ F AR ETT L YRR YIS .nl\_',«l.l YT I T I I

cadda s

El vialor de F se obtiene de la siguiente expresion:

—~ 30 —
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(n;.\ [1_". i ( \ 11Ilu

b= 0

“}IIMT \lllm -

donde

A direa media mojada del pozo |

AL ddrea media mojada del poro 2

C. volumen de agua aiiadido al pozo |
C.  volumen de agua anadido al poze ¥
H. tivante medio del puzo |

Flow thiinte medio del pozo ¢

Para las dimensiones mostradas en la Fig. L3, el vador de
K se obticne mediante la expresiom

5F
: _ 123 HL

El procedimiento de prucba es el siguienie:

I. Se hacen dos pozos con las medidas que se indican en el
croquis de la Fig. L3, procurando que las hocas de los poros
queden al misno nivel.

2. 5S¢ coloca Ia mayor de sus dimensiones en sentido normal
al del flujo que se desea investigar, y de preferencia en el cen-
tro de la region por ensayar.

3. Se llena el pozo N? 1 a 20 cm del borde, v ('] N0 2oy
1.20 m, de modo que exista un desnivel dc agt de

1T Cnire
ambos. ’

4 Se conservan los poros a los niveles expecificados en 3.

Aty |- .
e O oS

PRl Bk
cmlcs durante 48 hr,

250 Se conunta asi duvante 4 hr s, midiendo la cantidad
de agua que se agrega a cada pozo. Se anotin ¢l volumen de
agua anadido a cada pozo, los niveles iniciales y finales, y el

tiempo transcurrido.



290

CAL T IR RNNACION P LAS PROPIEDADES BI' LOS SUL'LON

| RO BVANS]

N

1

POZON?2

o .a -
i 0
['s]
N S N RS SNV R ¥ NI S
R ‘i M- A
i
1
|
.
| [ ‘ | i
' 100 I 100 i 156 !

1890

car D BE I RN WO L PROPIEBAES B LOS MUED O 3 :

|

o . cy- .o h
O, Con los datos obienidos, ae caleaka T permeabiiidad segin
seopaestee on la Linnna b,
oS repiten los pasos 3o s hasty logrer wia concordancia
sisfactoria corre fos vesultidos,

1L.2.60 Proelias Matsuo-dkat

Matsuo v Ak i propuesto tin métado para medir la per-
e hilidad de o suelo seco.

Fiowna zanga de dongitad nfinit v de ancho B, en la cual

¢ numtuviera un trmte de oasua, FLose obrendrian las si-
guientes tormulas pava ol csaurrimiento plano provocado, con
sasto ¢ por unidad de longitod:

L4 ’ . .

B = A 2H cuando el ostrato impermeable fuera muay pro-
K Nando. v
q ' .

B ="+ 2H cuando quedar ceren del fondo de la #nja.

La prucha vonsisie en excavar una zanga vectangulay v medin
el sasto de agua necesavio para nemtener el nivel constante,
Posteriormente, b zmnga se alarga, v nuevimente se mide dicho
wasto. La diferencia entre ambos ¢s ¢l gasto de absorcion del
terreno para L longitud complementaria de zanjn, De esta
forma se eliminn ¢} efecta de los extremos. Las formulas ante-
rioves permiten detevminar el valor del cocliciente de permea-
bitidad, K,
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PERMEABILIDAD DE CAMPO
POIQS DE FILTRAGION
Qbrg ANCho poLOSs,d » -m
Lecglizocion Lorg potcs, 8 1 m  Seporccomoporos 1 e m,
Materiol Pral.pogos, pr— = Feeng

A A Mﬁm » M | h el et W " [N - .y [ €y IaKa [a e | ¢ 2
T

.

No

ENEESY N N

[SA RIS

FECHA | M +
£e; Rl ot - - s, - - - -, - - - al mt ] w3 mt ak = [ e,

Z, sLaclura de io poca el pozo o nivel dw aguo un i poig MAY

I, ™.ecturg de k7 bocq dal po1c dl nivel Ga ogud en of pOI0 WL,
h: + Tirgnts de oguq tn 4l pozo Mtl, CROQUIS
hy vTironle du oguo ¢n el pogo NEZ, A 1 2nmadallealela a ! a4

W, s Desnivel inicicl entre lirontes A, +2hymegialleal-lo :
#, s Ousnivel fingl entre tirantes. ‘E

G A Am-CARM
Hy 1 Desnive) madig antee tircntes. Fe _[lla"'lé‘_l_ '}1-
y I
)

&, 3+ Areng mojoda polo Net,

A, cArena mojoda poto NFZ K Ny F }——-__‘—-_-1.

G, 1 Volumen da 0Qua'afadidg ) pasa NE ) Ny Ha 1.1 : N
C; *Voldmen da-oqua sffadidg of pero 2

1 s Tiempo Ironscurido.

Observociones
\OPHNSM’ Caleuld Facho

Pamia 1.6

i
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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

inundacidn cerca de la desembocadura de los rios presentan generalmente un com
portamiento "viscoso infergranufar” cominmente conocido como compresidén  -----

secundaria.

Cuando el subsuelo se encuentra altamente estratificado con, intercalacicnes de
arena, la compresidn primaria debido al fendmeno hidrodinadmico de la consolida
cidn se verifica rdpidamente, mostrindose miAs evidente la compresidn secunda--
ria. El ingeniero de cimentaciones no puede ignorar en estos casos el fendme-
no de compresidn secundaria, ya gque los desplazamientos diferidos por el efec-
to de la viscosidad intergranular pueden‘ocasionar hundimientos totales y dife

renciales de la cimentacidn, pudiéndose danar el proyecto en cuestidn.

El autor ha investigado durante varias d&cadas el fenomeno de visceosidad inter

granular. En este trabajo se ofrece una mejor interpretacién de la teoria ex-
.. (1) - ) . = - )

puesta con anterioridad, asi como la determinacion de los parametros que in

tervienen en dicha teoria.

* profesor Seccidn de Mec2nica de Suelos. Divisidn de Estudios de Posgrado

Facultad de Ingenieria, UNAM



INTRODUCCION

Il osu2lo se encuentra en la naturaleza con ﬁn determinado estado de esfuerzos
zfectivos y presidn hidriulica. Al ser colocado en el oddmetro para efectuar
una prueba de compresibilidad, &ste es aliviado del estado de esfuerzos y pre-
sicnes hidriulicas a la que estaba sometido(zj. Al ser cargado en el oddmetro,
so obtiene la recompresidn del suelo come indica la rama plana de la curva de
compresibilidad (Fig l). Cuando se rebasa el "esfuerzo critico"” de compresidn
confinada Jb se observa un quiebre en la curva de compresibilidad el cual se
arigina por la falla interna de la estructura del suelo al alcanzarse su resis

tancia al esfuerzo cortante. Tedricamente, el gquiebre puede valorizarse por

madio de la siguiente ecuacion.

O, = T - ou ¢ 2%¢) (1)

a2n donde v representa el valor de la relacidn de Poisson en el momento del
«ulebre y ¢ es la resistencia al esfuerzo cortante del suelo. E1 valor de v

~

en el quliebre de la curva tiende a ser del orden de 0.25, o bien Ob/2c = 1.5.

La rama inclinada de la curva de compresibilidad representalla compresidn del
suelo para una nueva condicidn estructural impuesta por el confinamiento que
ie proporciona el anille del oddmetro. Las deformaciones volumétricas unita--
ias en esta rama de la curva de compresibil;dad, cerca del quiebre, son gran-

des comparadas con las de la curva antes del esfuerzo critico 6, (Fig 1). En

b
este tipo de suelos la rama inclinada no debe usarse para disefio si se guieren

cvitar fuertes desplazamientos verticales,

£n el rango de los esfuerzos de la recompresidn las curvas de consolidacidn
muestran la configuracidn que indica la Fig 2. Dicha configuracién depende del
. cneficiente de consolidacién del suelo C,r de la viscosidad intergranular de
aste, 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 odbmetro.

ol objetivo del trabajo que se presenta se limita a efectuar la confrontacidn

gl



de ia reoria que se expone con los resultados de pruebas del oddmetro para cur
vzas de consolidacidn realizandas a niveles de esfuerzos menores del esfuerzo

cricico.

CONSIDERACIQNES TEORICAS

- . s Tl . (1)
La teoria se establece por medio de dos hipbdtesis fundanentales, a saber

1) El suelo estd constituido por dos estructuras bdsicas, la primera estd for
mada por granos microscdpices carentes de cohesidn, y la segunda por flo-
culos de granos submicroscdpicos que forman aglomeraciones de mincrales de

arcilla.

2) Ambas estructuras se encuentran saturadas con agud. La primera representa
la compresidn primaria, y la segunda, un comporkumiento altamente viscoso
intergranular o compresidn secundaria debido a las fuerzas cortantes gue
se orilginan en los contactos intergranulares (Fig 3).

P B
Al someterse el suelo a un incremento de carga unitaria Ap se origina un cam--

bio volumétrico de la estructura primaria Aevl, v de la secundaria AEVj. Es’

avidente que el cambio total por el efecto de la compresidn de las dos estruc-

-

turas consideradas serd -

AEV = AEVI M AEVE (2)

Dichos cambios volumétricos son retardados por el fenfmeno hidrodinimico de la
consolidacién. Para analizar el fendmeno fisico gue se nresenta usaremns dos

modelos reoldgicos.

a) La compresidn primaria se analiza por medio del modelo de Kelvin, el cual
ouede ser correlacionado con el modelo reolégico de Terzaghi, que implica

que la compresién primaria tiende a ser finita.

b) La compresifén secundaria se analiza con un modelo propuesto por el autor

denominado Unidad -Z, el cual representa el comportamiento viscoso inter--

1
granular del suelco ¢ ).



A0LELD DE KELVIN

1 modelo de Kelvin gueda representado por dos elamentos en paralelo (Fig 4a).
Lt alemento es resistéente y capaz de tomar carga mermanente al final del proce
3¢ primaric, y el otro, representa un amortigquamianto Newtoniano de fluidez 1i

neal ¢l. Por consiquiente, se pueden establecer las siguientes condiciones

s

De equilibrio

Ap = (\ul + Aom | (2)

Do deformacidn volumétrica unitaria

Acvl = Ael = Ae:Nl (a)

De csfuerzo-deformacién volumétrica unitaria

Ae. = o, Ao (5)
A = ¢ Ao o ' (6)

Resolviende para el valor de AEV se encuentra la siguiente ecuacidn diferen-

1'
zial del fendimenc primario.

. by
Aavl * o, AEvurl = ¢l bp ' : (7}
integrando, se obtiene
-9t/
= - (8)
AEvl ul Ap (1 e )

Pavra un nimero grande de unidades se puede escribix

- t/a
b, &/ 1 @)

AEvl = Ap (Eal - Zale

G



congiderando gue Eal = ( representa la compresibilidad, se obtiene finalmente
(X -, v/
ul Il /U.L
At = GhAp {1 - ¥ ~—- @ ) (10)
vl .

Par otro lado, de la teoria de consolidacién de Terzayhi se abtiene

Ac =mv-apt1-§:'—e ) (1)

2 . . . . 2 2
e Jdonde Tv = cv * T/H es el factor tiemoo primarin, v M = {(2m ~ 1) 7 /4.

51 comparamos las ecuaciones 10 y 11 vemos que el modelo de ¥elvin y el de
Terzaghi son eguivalentes. Su correspondencia queda establecida por medio de

las siguientes relaciones

_(}.1— = _2_ &_ = Mc /[{2
X 8 7 a v
1
de donde se obtiene
N ¢1 B 2cV
v ¥ Tq T 2 (12)

Del anilisis anterior queda establecido para la compresién el usc de la fun--

cidn de Terzaghi; F(Tv), luego podemos escribir

Aevl =m, Ap - F(Tv) {13)

UNIDAD -2

La Unidad -Z queda constituida por dos elementos en paraleloc a semejanza del
modelo de Kelvin, esto es, uno Newtoniano de fluidez no lineal que representa
la fluidez intergranular gue disminuye con el tiempo, y el otro que representa

un amortiguador Newtoniano de fluidez lineal, ¢2, el cual retarda la
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deformacién velumétrica unitaria de la estructura secundaria (Fig 4b). Se es

establecen para esta Unidad las siguientes condiciones.
L equilibrio -

4p = Ao, + Ao (14)

De deformacién volumétrica unitaria

Aavz = &52 = Aa‘m (15)

De esfuerzo-deformacidn volumétrica unitaria

. - a
Ar:2 = It Ao2 (16)
AEN2 = ¢2 AONZ | ? (17}

Fesolviendo para Ag se obtiene la siguiente ecuacidn diferencial para la
v

2'
Unidaga -2

AE = 3 < 4p- (18)

v2 b + a/¢2 +c  “P
Integrando y considerando que para t = 0, Ap = AUN2 de la ec. 17 y 18 se ob-
tiene b = 0, por consigquiente
¢2
AEVZ = 2,31 a Ap log (1 + = t) {19)

La ec. 19 se puede escribir en forma ccnveniente como sique

¢
2 a
Aevz = 2.31 a Ap log (1 + " . t)




_7_.

Llamemos 2.31 a = m_ un valor medio para el incremento sostenido de 4p. De

las—relaciones—Kelvin=Terzaghi se obtiene

o
—_—— = 2.31 = 2z
3 mv/mt Y 2 /i

.
Definiendo mt/mV =  se encuentra para la compresidn volumdtrica unitaria del

fendmeno de viscosidad intergranular

ib
L 4.62 "2
Ath M log (1 + £ ¢1 Tv) Ap (20)
en donde .
h
4.2 ‘2,
3 ¢ - _ (21)

El valor de { es un pardmetro adimensional que se determina de las pruebas.
- ' 2 N : ‘ . 1
Notese que CVC/H = 1/7T es el inverso de un tiempo, ¢ue representa el tiempo

de relajamiento de la compresidn secundaria, asi pues

H2

TC (22)
v )

Y
Ii

La ec. 20 también se puede escribir

AEVZ = m log (1 + t/1) 4p _ (23)

NOtese que los valores de T para la misma deformacidn volumétrica unitaria se

encuentran en la siguiente proporcidn.

T H
H

: {24)

I\Jl\J[l—‘l\)

De la ec. 2 se puede escribir en forma adimensional para la deformacidn total

volumétrica unitaria

Ae

v

W = F(Tv) + B log (1 + ETV)

(25)



ool tanto

AE:V=mV-Ap-Q

en donde i representa la configuracién de las curvas de consolidacidn incluyen
do el fendmeno de viscosidad intergranular. En la Fig 5, se ha dibujado una
familia de curvas para -un valor fijo de B haciendo variar el valor de £. De
estas configuraciones se pﬁede juzgar la importancia de la comprésién secunda-
ria. NAtese gue para B = 0, esto es,m = 0, no existe la compresidn secunda
ria, y por tanto, la curva limite seria la correspondiente a F(Tv). A medida
Jue § crece para cualquier valor fijo de B, la curva limite de viscosidad in-~-
tergranular tiende a ser una linea recta en escala semi-log, e inmediatamente
después del quiebre de dicha curva (Fig 5). Lo anterior ocurre cuando ¢2 ==¢1

de donde resulta un valor tedrico limite de £ = 5.0.

Los pardmetros m,r C,r 8 y £ son funciones del nivel de esfuerzo sobre el cual
se aplica un incremento Ap de carga unitaria que produce el fenémeno de conso-
Lidacidn y pueden ser determinados de la prueba del odémetro. Los parametros

gque se citan tienen el siguiente significado.

m ., coeficiente de compresibilidad volumétrica unitario para la compre

sidn primaria

¢, coeficiente de consolidacidn del fendmeno primaria

v
3 , factor que mide la magnitud relativa del fendmeno viscoso inter-
granular
. . s 2
£ , Ffactor adimensional que modifica el valor de Tv = cvt/H en el

fenodmeno viscoso intergranular, ec. 25.

METODLO DE AJUSTE PARA DETERMINAR PARAMETROS

Para la determinacidn y anilisis'de los pardmetros que intervienen en la ec.

25, se utiliza dicha ecuacidn en la siguiente forma
10



&= 6 F(T) +C log (1 + t71) - (26)
v v T.

3z obssrva dz las contiguraciones de ta Fig %, gue para en valor de T 0= 2.0,
g 3 1 [ v

1l

s ehtiene F(va 1, qhe corresponde aproxiwmadamente al lugar donde la curva

sufre una inflexidn en su curvatura. FREste puntn se designa por B con coordena
Jas 58, tB' ademis, se escoye otro punto, F, lo mis aleiado posible del gquie-
bre de la curva de consolidacidn, esto ecs, al final de la zona recta en escala
semi-log de la compresidan secundaria, con coordenadas GF' b Para estos dos

suntos se obtiene, segiin la ec. 26,

1 + tB/T

68,_ éF = (.43 Ct in I—:“€;7? (27)

resclviendo la ec. 27 para el valor de 1 s# obktlene

et t -t
f = —E_ B
[ = z (28)
1 - e

=11 donde = 2,31 (& - 4§ C .
e donde a (;B F)/t

Zl wvalor de Ct: se determina de la pendiente de la curva en la zona recta de la

ley logaritmica para dos puntos sobre ésta

c = Samh (29)
T log t
t og 2/tl
Conociendo el valor de T, se calcula Gv por medio de
6v = cSB - C, log (1 + tB/"l) (30)

,

Como primera aproximacidn para el valor de c, v Se utiliza &y/2 encontrando en

la curva un valor para t que corresponde al 50% de compresidn primaria, es-

50’
to es, para Tv = 0.2y F(Tv) = 0.5, de donde

2
c, = 0.2 H/t (31)

H



- 10 -
- . 2 o .
Tnsequida se calcula £ = H /ch Y se entra en la siguiente ecuacidn para el

303% de consolidacidn

& = ) + '

‘2o v/ 2 ct log (1 + 0.28) (32)
Con un nueve valor de 650, Calculando de la ec. 32, se encuentran nuevos valo
rea de tSO' c, ¥ { respectivamente., Se repite el cilculo, y usando la ec-32

nuievamente, se encuentra un valor mejorado de § Se prosigque con la itera-

50°
ci®n hasta que los valores e c, Y £ va no camkiep substancialmente.

o5 parametros que intervienen en la ec. 25 podran ser calculados por medio

-

de las expresiones que se proporcionan a continuacidn para un determinado ni-
vel de esfuerzo medic p + 1/2 /p correspondiente a cada una de las curvas de

consolidacidn obtenidas en el odometro, respectivamente.

5 C m
m =_____V__ m == t
v 2H Ap T Tt 20 » Ap f m {33)

Las valores de ¢y £ serdn los obtenidos anteriormente durante el método de
v

ajuste,

Cor el objeto de ilustrar el procedimiento de ajuste, se utiliza una curva de
consulidacidn obtenida en el oddmetroc en una arcilla limosa inalterada con un
contenido de agua de 288%, (Fig 6). El incremento de esfuerzo unitario usado
Ap = 0.6 k/cm2 fue aplicado a un nivel de esfuerzo de 1.2 k/cm2 con un eépe-
sor de la probeta de 2H = 1,72 cm. El esfuerzo critico g, = 3.7 K/cm2 se

b
muestra en la curva de compresibilidad para el suelo ensayado (Fig 1).

Zl punto B elegido cuando la curva cambia de curvatura y el punto F, (Fig 6},

tienen los siguientes valores en micras, py y segundos, t, a saber
Punto B § = 135 u , t. = 3800 seg

Punto F §. = 248 yu , t_ = 100,000 seg

12
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£l valor de Ct se determina en la zona recta de la curva y se cbtiene un valor

__de 60 _u. Con la ec. 28 se obtiene e

a = 2.31 (135 -248)/60 = - 4.35%05%
de donde el valor de T = 496.4 seq. Aplicando la ec. 30, se calcula:

6\! = 135 - 60 log (1 + 800/496.4) == 110.0 n

. . 1 L
Entrando a la curva de laboratorio, (Fig 6), con 2 Sv = §5.0, se ohtiene t50

-.=, 538 seg, de donde losg valores:
2, -3 2
c, = 0.2 (0.86)7/58 = 2.550 x 10 ~ ecm' /seg

£ = (0.86)2/cv « T = (.584

Para mejorar los valores de Cv y £, se utiliza la ec. 32

650 = 55,0 + 60 log (1 + 0.584 « 0.2)

650 = 57.87 4

Entrando nuevamente en la curva dela Fig 6, con 57.9 u se determina tSO = &0
sag y 86 calcula nuevamente cv = 2,465 10-3 cmzlseg y £ = 0,604, Como los
valores mejorados de Cv y £ muestran suficiente precisifén se suspende la ite-

racidn, por lo gque la curva tedrica queda de la siguiente manera:

d = 110.0 F(Tv) + 60 1log (1 + 0.604 Tv) {34)

en donde T = (3.333 x 107t

Para confrontar el zjuste de la curva tedrica con la de laboratorio, se calcu
laron los valores de & con la ec. 34 y se registraron en la Fig 6. Se puede

reconocer que la concordancia entre la curva tedrica y la obtenida en el ----

13
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oddmetro se muestra muy satisfactoria. Sin embargo, en la primera fase de la
compresidén primaria el ajuste no es tan perfecto; lo anterior se puede atri---
Ly principalmente a la descompresiénAdel agua de poro que libera gas en for-

Je burbujas microscdpicas que afectan la permeabilidad del suelo(z). Para
¢vitar esto en la prueba, seria necesario efectuar las pruebas del oddmetro ba

j0 una presidn hidrost&tica equivalente a la de campo para la cual se obtuvo

la muestra. Esta practica podri dar mejores resultados en la determinacién de

los parametros antes descritos.

Para el comportamiento de la curva que muestra la Fig 6, los parimetros son

1) Nivel medio de esfuerzos 1.5 K/cm2
2

2} Incremento 0.6 K/cm
2

3} mV = 0.0107 cm /K
-3 2

4) cv = 2.465 x 10 “cm /seg
2

5} mt = 0.005%81 cm /K

G) B = 0.543

7 £ = 0.604

Usando los pardmetros antes encontrados, la curva tedSrica se expresa por medio

de la siguiente ecuacién:

Ae += 0.00642{F(T ) + 0.543 log (1 + 0.604 T )}

. . : -3
Para el nivel de esfuerzos e incrementos antes citados, Tv = (3,333 x 10 ) t.

Otro de los problemas que se suscitan en la prueba del odbmetro es la friccidn
i2]l suelo contra el! anillo, la cual aumenta a medida que el suelo se censol:ida.
' anterior se puede reducir considerablemente si usan anillo: flotantes y un
producto repelente al suelo que haga disminuir la friccidn. ALl:;;unos repelen--
tes, como la gelatina de silicdn, pueden reducir la friccidn sobr. el anillo

en forma considerable.
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Por otro lado, la membrana de suelo remcoldeado que se forma al afinar la pasti

ilz de suelo en el anillo del odaémetro, tiende a retrasar el proceso de conso-

tidzcidn en su primera fase, ya que dicha membrana tiene una permeabilidast con

siderablem:nte mds baja que el suelo inalterado del espécimen. La importancis

de lo anterior debe ser investigado para ovoder efectuar una correccian en el

valer del coeficiente de consolidacidn. Asi tamhién, dicha membrana de suclo

remoldeado afecta la compresiblidad, haciéndosc necesaric efectuar la corcoo--

cibn correspondiente.

finalmente, se puede decir ¢ue a pesar de los problemas que presenta &l odlme-

tro, los parimetros gque Se encuentran con su Uso tienen precisidn suficiente

desde un punto de vista practico, si las preobetas son confiables, la prueba se
(3)

realiza cuidadosamente y se efectlian las correccivnes antes mencionadas
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"6.1 INTRODUCCION

En el disefioc de una cimentacién, el ingeniero de mecanica de
suelos debe estimar el comportamiento que tendré& dicha cimen-
tacién ante las diferentes condiciones de carga a que estara
sujeta.

Bisicamente la verificacién del comportamiento comprende las
sigulentes dos 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 trabajard la estructura y su cimentacién durante su
vida Gtil, en la que estard sujeta a cargas permanentes tales
como la carga muerta, la carga viva, etc., y a cargas transi-_
‘torias debidas a viento o sismo. B

La aplicacién de las diferentes condiciones de carga a la’
cimentacién y de ésta al subsuelo provocarid camblos en el
estado de esfuerzos del suelo y consecuentemente deformacio-
nes. Un diseflo adecuado de la cimentacién serd aquél que 1i-
mite los movimientos de la estructura a valores compatibles;
con el tipo de estructura o con su entorno. N

En resumen, el objetivo del ingeniero de cimentaciones sera
el de mantener los hundimientos totales y difgrcenciales de la
estructura y sSu cimentacién por abajo de i03 permisibles,
establecidos por las autoridades municipales © por necesida—
des propias de la obra. :

Para poder estudiar el comportamiento de la cimentacién se
requieren conocer, con suficiente pretisién, las propiledades
esfuerzo-deformacién-tiempo de los diferentes estratos que’
constituyen el subsuelo y que se vean afectados por las car-:
gas que la cimentacién les trasmite, sean éstas permanentes o
transitorias. " :

La determinacién de 1las propiedades esfuerzo-deformacién-.
tiempo para condiciones din&micas de carga forma parte de.
otra sesién del curso, por lo que tUnicamente nos referiremos
a la determinaciédn de los parametros de compresibilidad del
suelo para condiciones estaticas de carga.

Cuando se pretende determinar la compresibilidad de un suelo
Se trata de representar las condiclones en que se encuentra
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este tipo.

en el campo, tales como nivel medic de esfuerzos, compacidad, .
grado se saturacién, etc,

Las ‘propiedades mecanicas de compresibilidad pueden obtenerse
mediante pruebas de compresién en la clmara triaxial o en el .
odémetro. Se llevan a cabo en la cédmara triaxial ‘en aquellos
materlales tales como arenas limo ‘arcillosas, limos arcillo-
sos o arcillas limo arenosas en las que el efecto del tiempo -
no es muy significativo. Para estos materiales se obtienen
curvas de comportamiento que permiten calcular los médulos de

deformacién ‘1,

Para suelos finos sean éstos saturados o .no, la determinacién
de las propiedades mecénicas.de compresibilidad se llevan a:
cabo mediante pruebas en el odémetro o consolidémetro. En la
figura 1 se muestra en forma esquemética un instrumento de

Pruebas de compresioén en el odémetrs ™

El'comportamiento-de~suelo$”finos'semiéatﬁrados del tipo:. ex= .
pansivo o colapsible, puede estudiarse. mediante pruebas de
compresién en el oddmetro. : _1 .
Este tipo de suelos es muy susceptible a”1los cambios de hume- -
dad, lo que provoca la modificacién de su estructura y que se *
traduce, en el caso de los suelos expansivos,. en. hinchamien- -
tos y en suelos eblicos del tipo loessial, en colapsos sibi--
tos. Ambos tipos de problemas pueden ser de consecuencias
graves para la cimentacién Yy superestructura.

Las figuras 2y 3,-muestran el comportamiento tipico de estos .
materiales. )

La potencia de -expansién- o colapso dueda definida por la”:
expresién:: -

As i—-—- (1).

l4ey

donde:.

Ae : cambio'en-Ia-défbrmaéibh-ﬁn{térfaidébido_a.Ia.saturaéiéﬁ“
del material para un nivel de esfuerzos dado

Ae : cambio en la relacién de vaciéw

Vi=2



6.

3

eo : relacién de vacios del material, en estado natural para
el mismo nivel de esfuerzos

Conocido el espesor del estrato (d), con potencia de expan-
sién o colapso y determinando el esfuerzo efectivo actuante
puede calcularse la expansién o colapso con la expresién

AS =42 . 4 @)

T l4e,

Pruebas de consolidacién unidimensional en suelcs finos
saturados

Cuando se somete.un espécimen de suelo fino saturado como las
arcillas, arcillas limosas y limos arcillosos a un esfuerzo’
de compresién en donde la deformacién lateral estd restringi-
da, el cambic de wvolumen no ocurre inmediatamente, ya que
primerc debe ser expulsada el agua de poro. Por tanto, debe
transcurrir tiempo para que se verifique la deformacién. A
este fendémeno se le conoce como proceso de consolidacién.

Durante el proceso de consolidacién ocurren dos fenémenos
simultdneamente, el retardamiento hidrodinadmico provocado por
la expulsidén del agua libre o gravitacioconal contenida en 1los
poros del material y la deformacién viscosa intergranular

producida por el movimiento relativo entre sus granos ‘¥ .

La teoria de consolidacién descubierta por K. Terzaghi (1925)
explica exclusivamente el comportamiento hidrodindmico. La
teoria de wviscosidad intergranular descubierta por L. Zee-
vaert explica el incremento en la deformacién cuando el efec-
to hidrodin&mico se ha disipado. "

Al ingeniero de mecé&nica de suelos le interesa encontrar un
procedimiento que le permita el calculo del cambio volumétri-
co de un suelo a través del tiempo sometido a un incremento
de presién. Esto ha llevado a la determinacién de leyes feno-
menoldgicas que explican el comportamiento de un suelo
saturado.

Al final de estas notas se incluye el procedimiento completo
para ejecutar una prueba de consolidaciédn segun lo establece
la ASTM. En dicha norma se explica con detalle el proceso de
consolidacidén y se establecen férmulas de interpretaciédn para
la consolidacién secundaria, las cuales se aceptan
ampliamente,
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Se considera sin embargo, que una interpretacidén mas precisa
del comportamiento del suelo es la que establece el profesor
L. Zeevaert con su tecoria de viscosidad intergranular.

De acuerdo con esta teoria, la ley fencomencoldgica que contro-
la la ‘deformacién volumétrica unitaria de un material fino

saturado, que muestra un comportamiento como el que indica la
figura 4, es como sigue ‘¥ :

A£v=m‘}-Ap{F(TV)+Blog(1 +E&T,)} (3)

donde:

coéficiente de compresibilidad
m, : volumétrica unitario para la
.compresidn primaria
Ap: incremento de presién
F(T,): _ funcién de Terzaghi

B: : factor que mide la magnitud
relativa del fendmeno viscoso
intergranular Tl

T factor tiempo de 1la féBria de
‘ consolidacién de Terzaghi

£: : factor adimensional que
modifica el valor de T,

La determinacién de los parametros en el laboratorio se ob~
tiene transformando la ecuacidén anterior a la forma:

8¢ =38y F(T,)+ Cilog(l +%) (4)

En la figura 4 se explica el significado de los términos no
conocidos.

Para cada una de 1las curvas de consolidacién se determinan
los pardmetros m, C,, B v.£, los cuales se grafican para el
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nivel.medio de esfuerzos O+ §/2, tal como se muestra en la
figura 5.

Para la aplicacién de la expresién (3) en un caso practico se
debe tomar en cuenta la rapidez con que se aplica_ la carga,
vya que para tiempos de ccnsolidacidén mencres al tiempo de
construccidén puede ser importante la diferencia entre aplica-
cién rapida de la carga y aplicacién lineal, esto es, durante
un tiempo de construccién.

Ao = Ao, / t,
Cuando se aplica la carga de manera inmediata la expresién
(3) es la que se utiliza para el calculo de hundimientos con

el tiempo. B

Si se considera aplicacién lineal de la carga las expresiones
utilizadas son las siguientes:

Para 0 < t < t,

Aey=my - AC, %[(D(Tv) +0.43ﬁ(1 —‘ig‘—g‘;ﬂ)] (s)
-donde:
. 1 m=8 3 _@m+)2x? T, |
(D(Tv.) - [1 T m2=:0 2m+1)*n? l—e (e)

Para t > t,

Aey=my - A, - [F(Ty— Toy) + Blog (104 +&(T, = Te))] @

en donde
(T 1 mim 8 _(2m+l)2:2T
= —_ —_— 4 v 8
(Tv) R Rrrercnr (8)
Y
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log (14E T
Avc=0-43“%‘+‘i—) (9)

y el valor de T, se obtiene igualando las funciones
O(Tve) = F(Tve— Tor) (10)

En la figura 6 se muestra gréficamente la diferencia en el
hundimiento al considerar aplicacién inmediata de la carga y
aplicacién 1lineal. Los datos para el calculo fueron los
siguientes: '

d = 500 cm
Ao, = 0.3 kg/cm?

. t. =1 afio
m, = 0.030 an/Kg
C, = 0.0098 cm’/seq.
p =025
E =0.46

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

Toe = 2, = 22283 15¢107 = 4.9392

H? (250 (250)%
de la (6)
O(T,.) =0.9326 =F(T,—To1)
Tv-T,=1.0080 vy T,=3.9246
De la (9)

A, = 0.2034

luego las expresiones {3}, (5) y (7) quedan como sigue:
aplicacién inmediata de la carga

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

y para aplicécién lineal:
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0 <t <¢t,
8, =091 1Tv{q>(n) + 0.1075(1 “log 1&4?_?)}
t>t

Sf =4.5- {F(T,~-3.9246) +0.2510g (1.5973 + 0.46(Tv— 4.9392))}
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Experimento N° 13
EXPERIMENTO DE CONSOLIDACION
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Equipo .
Consolidometro! (véase Fig. 13-1). K
Deformimetro de cardtula? con lectura de O. 01 mm de precmon (6 0 0001”)
Equipo de cargas

Crondmetro de bolsillo o de pared

Equipo necesario o disponible para moldeo de la muestra

Exposmon general

Cuando se somete un suelo a un incremento en presmn (o carga), ocurre un reajuste de la
estructura de suelo gue podna considerarse primeramente como una deformacion pldstica -
correspondlente a una reduccion en la relacion de vacios. Puede producirse también una
pequena cantidad de deformacion eldstica pero considerando la magnitud de las cargas (o
“presiones de contacto) involucradas y el hecho de que el modulo de elasticidad de los granos

de suelo sea del orden de 20 MPa la deformacion elastica (la cual es recuperable cuando la
carga se remueva) es desprecmb]e

' 'El consolidometro patmn de 25" puede convemrse al sistema SI [para usar el sistema de carga— de tone-

“{ada por pie cuadrado (t/ft* = 25 kilopascales (kPa);-L t/ft? = 50 kPa; 1 t/ft* = 100 kPa etc.] de la siguien-

- te forma: {a) comprar un pedazo de tuberia de bronce de didmetro externo e mterno apropiado para tor-
tnear un nueve diimetro extemo de 62.14 mm (contra 63.5 mm del anillo de 2 + ), con una altura de
24 mm; (b) tomear adecuadamente una pieza de bronce o aluminio para producir un disco de moldec con
" pistones de 2 mm y 4 mm para reducir la muestra a un tamafio final de 20 mm (véase Fig. 13-1). (¢) Utili-
. zar un disco de esmeril para limar cuidadosamente las piedras porosas hasta el nuevo didmetro (d) Tornear
. Un nuevo piston para !a aplicacién de carga (o disminuir en el torno las dimensiones de la existente).

Los deformimetros de caratula utilizados generalmente tienen una precision de 0.0001" lo cual es excesivo

Sl se considera la forma como se obtiene la altura inicial de la muestra. El deformimetro de caratula de 0.01
, i de division tiene una precision de 0.0004" suficiente ciertamente para el experimento.
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Figura 13-1

Ecuipo para el experimento de consolidatién con anillo
ftorante.

e} Tquipo de consolidometro: anitlo de ‘bronce (62.14
¥ 23.0 mm), anillo eon borde etttante para tallar la mues-
tra al diametro necesario para montatla en el ensave de
_consolidacion: dos pied:as poresas, bloque o piston de carga
de bronce y discw ge motdeo para recoriar ia muestra 2 y
4 mr (\a profundidad de 4 mm debe orientarse hagia aro-
pal L3 Muestra debe ajustarse artiba v abajo con las piedras
porosas en 1a base del consolidometro la cual a su vez ha
sido retrocedida para permitir el alineamiento correcto. El
anillo de plastico que rodea la muestra v ajusta en el surco
tomeado en la base {engrasar con grasa de siicona) tiene
como fin permitir la saturacién de 1a muestra (afiadi agua
a medida que se evapore para mantener siempre el nivel de
agua por encima de la pledra porosa superior). Un conso-
lidometro de anillo fijo es muy similar, y s el peso del con-
solidometro es igual (afiadir metal o usar un taladro para
remover metales en caso de necesidad), puede usarse el
mismo sistema de carga para ambos.

(b} Después de colocar la muestra en el
anillo, usar el disco de moldeo para extruir
2 mm, coriar este sobrante y colocar un dis-
¢o de papel de filtro paraevitariaadherencia.
A continuacion, sacar el disco de moldeo,
pasarlo al otro extremo, usar el lado de
4 mm para empujar la muestra a través del
anillo, recortar el sobrante (lo cual produce
el espesor adecnado en la muestra) y colocar
un segundo papel de filtro. Finalmente, re-
mover el disco de moldeo, colocar las piedras
porosas y centrar la muestra en el anillo.

{¢) Colocar el anillo con la muestra en la base del
consolidometro y afiadir el piston de carga.

1
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{d} Ajustar el anillo plastico extemo despues {e) Ensayo en-curso utilizando un siste-
de engrasar cuidadosamente el surco y llenar ma de carga en el laboratorio del autor.
parciaimente de agua para verificar que no ha- - Notese el deformimetro en su lugar y una
ya fugas. Si existen fugas es necesario remover carga aplicada de 200 kPa (4 placas de
el anillo y volver a engrasar. Si rio hay fugas, . carga).

ajustar el sistema de carga y comenzar el en- M

sayo. E

Cuando se aplica una carga a un suelo de grano grueso completamente seco, parcial‘ 0
completamente saturado, o cuando la carga se aplica a suelo seco, el proceso de deformacion
plastica con reduccion en la relacion de vacios tiene lugar en un periodo de tigmpo tan corto
que es posible considerar instantineo todo el proceso. Esto puede explicarse en suelos secos
por el hecho de que el aire encerrado en los poros tiene muy poca viscosidad y es muy facil-

. mente comprimido; de esa forma los solidos no presentan ninguna resistencia al flujo hacia .

. afuera del fluido de los poros (aire, en este caso) a medida que los vacros del suelo se redu-
'cen En-el caso de un suelo de grano saturado o parcialmente saturado, el coeficiente de
-Permeabilidad & es suficientemente grande para que el agua de los poros pueda también salir

"casi instantaneamente.

© % ..., Cuando se aplica una carga a un suelo de grano fino saturado parcial o totalmente,

- el tiempo para lograr la deformacién plistica y la reduccién en la relacion de vacios es mu-

“cho mayor y para este proceso dependerd de varios factores, entre los cuales los principales
son:, .

hy 1 El grado de saturacion

2. R coeficiente de permeabilidad del suelo

3 Las propiedades del fluido de los poros

4. La longitud de la trayectoria' que debe recorrer el ﬂmdo expuisado de la muestra para
3 Encontrar equlhbno :

Se define a continuacién consolidacién como la deformacién plastlca debxda a re-

. duceidn en la relacion de vac1os (generaimente llamada asentamiento) la cual es funcién del
trlempo o:

(13-1)
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Piezomertros

!

%3

Muestra de sueto :

AR

{a) Los piezometros han logrado ad-
auirir equilibrio estatico beio la
carga de compresian p. '

(b) La presién de agua en los piezéme-
tras registra un incremento A
cuande se incrementa en Ap la
carga p.

- Ap

s ... w3
{c) Después de un tiempo los piezd-
metros adquieren las posiciones
relativas mostradas, El piezdome-

{d) Al fina! de 1a consolidacién prima-
ria los piezometros vuelven a asu-
mir la posicion de equilibrio de

tro mds cercano a la cara superior

de drenaje registra una presion de

agua inferior a la del piezometro
localizado a mayor profundidad

(a). Ei asentamiento se incremen-
tard en una cantidad ligeramente
superior al AH mostrado, debido
a que la consolidacibn secundaria

en la masa de suelo, ya que su ca-
mino de drenaje es mas corto.
Figura 13.2
Consolidacion primaria,

continla actuando algdn tiempo.

El estado del arte en este momento permite formular un modelo matemaitico para proceso
de consolidacion {cuya aplicacion permite éxito razonable) solo en el caso de suelos total.
mente saturados. .

Cuando se aplica una carga a un suelo fino saturado confinado en un anillo metdlico
con piezOmetros insertados dentro de la muestra (como se muestra en la Fig. 13-2a) el
nivel de agua en todos los piezémetros se movera hasta una altura h + Ah inmediatamente
después de aplicar la carga como se muestra en la Figura 13-2b.' La razon para esto es que
cuando existe un bajo coeficiente de permeabilidad (como es caracteristico en los suelos
finos tales como arcillas), el agua no puede subir instantdneamente fuera de los poros. Es
iogico que la carga produzea en la masa de suelo una necesidad de reducir sus vacios (cam-
biar volumen) para lo cual es necesario expulsar parte del agua que se encuentra en los
poros; sin embargo, se requiere tiempo para causar el flujo del agua pues ese es un pro-
ceso retardado. Como el agua no fluye instantaneamente, la carga se traduce en un incre-
mento en la presion de poros — a partir del salto repentino de la altura del piezometro. A
medida que el agua fluye gradualmente fuera de los poros del suelo, la cabeza del piezome-
tro decae, tal como se muestra en la Fig. 13-2¢. Como el agua fluye de un estado de alto
potencial (presion elevada) a un estado de bajo potencial y obviamente la superficie libre del
agua constituye el nivel de potencial menor en este sistema, el agua que se encuentre en la
masa de suelo fluye hacia la superficie del agua que rodea la masa de suelo. La longitud

'Esto es ficticio ya que cualquier cantidad de flujo suficiente para movilizar este Ah de forma que pueda
- ser visualizado, deshidrataria la muestra. El concepto es correcto esencialmente y ayuda al lector a cor
prender el proceso. .
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-—fdel-ca_mino-de—ﬂujO‘eS‘menor'para-el‘agua-que-se—encuentra"dentro;devloS'porOS'cercanOS'a'“—

la superficie de la muestra (Fig. 13-2¢) donde el agua puede fluir ripidamente hacia afuera,
causando una reduccion en cabeza mas ripida en la parte superior del piezémetro que en
la parte inferior localizada en una zona mucho mas distante de la superficie libre del agua.
Esto es también evidente a partir de la ec. de Darcy:

U= Ay

En la muestra de suelo el agua debe movitizarse Ay. Para c'iééplazarse esta distancia ala
velocidad establecida por la ec. de Darcy se requiere un intervalo de tiempo, At tal gue:

_ dh
Ay = L(dt)'u

La consolidacion (también llamada consolidecion primaria) se considera bllmpieta
cuando el nivel de agua en todos los piezdémetros regresa a su nivel estdtico inicial, Como se
muestra en la Fig. 13-2d. Realmente, después de este momento se produce deformacion
adicional del suelo; ésta se denomina consolidacién secundaria. No existe ningin modelo
matematico confiable para describir el comportamiento del suelo en consolidacién secun-
daria aunque se conoce que existe y que consiste en un reajuste continuado de la estructura
granular por la aplicacion de la carga.

Es posible ahora redefinir la consolidacion como le deformacién pldstica/reduccion
en relacion de vacios de una masa de suelos que es funcwn del tiempo y del exceso en pre-
sion de poros,

El ensayo de laboratorio es unidimensional por el hecho de gue con un anillo metali-
co para confinar la rmuestra, no se permite flujo o movimiento de agua en un sentido lateral
—todo el flujo de agua y el movimiento del suelo sucede en la direccién vertical. En el terre-
no ocurre algo de movimiento lateral de agua, igualmente algo de movimiento lateral de
suelo. Ninguno de estos efectos es probablemente tan importante cuando se considera el
asentamiento global, debido a la consolidacién basada en la extrapolacion de resultados de
laboratorio a la situacion de terreno.

El ensayo de consolidacién en el laboratorio se hace sobre una muestra que tiene
entre 20 y 40 mm de espesor colocada en un anillo de metal confinante de didmetro entre
45 y 113 mm (100 cm? ). Mis comfinmente se utilizan diametros de 63 y 113 mm. El apara-
to puede tener anillos de tipo fijo o flotante. El anillo fijo puede utilizarse para medir el
coeficiente de permeabilidad' de la muestra 2 medida que se hace el ensayo de consolida-
cién. La ventaja del anillo fijo consiste en que reduce la pérdida por friccion a lo largo de
las paredes de la muestra entre el suelo y el anillo (Fig. 13-3¢) y la velocidad del ensayo es

casi cuatro veces mayor. Si se mantienen todas las variables iguales, y en vista de que los

defectos de la preparacién de la muestra son iguales independientemente de] tamario de la
muestra, es posible esperar que las muestras mas grandes den porcentajes mayores de con-
fiabilidad, De cualquier forma, el didmetro interno del anillo deberia ser por lo menos
. 6 mm menor que el d)ametro dela muestra de tubo reSpectwa y la relacmn dlametro/altura
> 2.5,

El consclidometro Anteus se introdujo (ca. 1964) para intentar produmr un ensayo -

de consolidacion en el cual la presién de poros dentro de la muestra pudiera controlarse.

!Este no es un procedimiento trivial y requiere establecer un montaje de ensayo de permeabilidad con
. cabeza variable similar al experimento No. 12. Utilizar una bureta de 100 mm con un baién de caucho
para controlar la evaporacion y hacer un ensayo de cabeza variable entre cada incremento de carga para
obtener la relacion & vs. e.

gy
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Deformimetio AN i
) —

Ay S —

(asentamiento),

i Montaje para el experimento de
B : ~ consolidacidn usando anillo flotante

“F Incremento en la presion de poros debido
4 a| cambio en carga p

..+ Piedra porosa -

Toda Ia friccidn se produce en un sentido

t Muestra L. L
| : Piezémetro para determinacién de 1a per-
774 :; Piedra porosa .- V 7 meabilidad y del final de la consolidacion
/ﬂ” — =) | primaria
A A A A A

(b) Cunsolidémetro de anillo fijo. Puede utilizarse para obtener informacién sobre
permeabilidad durante el ensayo de consolidacion si se instala un piezometro,

Efectos friccionales

Anillo

Muestra Moldear ta muestra a una altura menor que !a del

oo R anillo con el fin de que las piedras porosas se en-
s Piedra porosa . - cuentren dentro del anitlo al comenzar el ensayo
/A g v

{c} Consolidometro de anillo-flotante.

Figura 13.3 !
Detalles del montaje de un ensayo de consolidacion tipico.

Si una muestra proviene de una profundidad de 3 m, por debajo del nivel fredtico, durante
su consolidacion debe existir una presion estdtica de 3 X 9.807 = 29.42 kPa y este aparato
es capaz de producir esta presion llamada contrapresion (o cualquier otro valor de presion).

El ensayo de consolidacion se avanza aplicando cargas en una progresion geométrica
con una relacion incremental, Ap/p = 1 con una secuencia tipica como sigue:

25, 50, 100, 200, 400, 800, 1600 (y algunas veces 3200} kPa.
Una secuencia alternativa de carga, dependiendo del equipo -disponible, podria ser:

5,10, 20, 40, 80, 160, . . . etc., kPa
Otras relaciones incrementales de carga pueden utilizarse, péro parece que si dicha relaciéon
no es suficientemente grande, el suelo tiende a desarrollar una resistencia interna a la carga

y la deformacidn total de la muestra serd menor que la obtenida con una relacion incremen-
tal de Ap/p = 1 (como las ltustradas).

Los datos del experimento de consolidacién (referirse a la Fig. 13-5) se obtienen del
ensayo y se utilizan de la siguiente forma: :

: 15
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__1.Peso, dimensiones. {altura_y-diimetro),-y-contenido-de-humedad natural-iniciai-del-espé-
.cimen urilizado en el ensayo, de forma que se pueda caicular 1a relacion de vacios inicial
ec ¥ la seccidn transversal del'arillo 4, v la altura inicial H; de la muestra puedz estable-
cerse,

_El volumen total de la muestra puede determmarse a partir de H; y A, pero puede
ta.mmen calcularse como:

Vi=1,+1", (13-2)

‘ donde V, v V, son los volumenes de sélidos y agua respecuvameme El volumen de agua
puede calcularse a partir del contenido de humedad si la determinacion es confiable, al
comienzo del expenmento como:

_owWe
VI:‘ - Gw')’u, = wu N ._ (13_3)

como la gravedad especifica y el peso unitario del agua pueden tomarse como 1.00 sin’
error apreciable,

El volumen de agua final del ensayo V,, puede conocerse al determinar la can-
tidad de agua que se evapora en el proceso de secado al horno de la muestra al final del
ensayo. En ese- momento la saturacion § debe ser 100% (aunque podria ser ligeramente
menor al comienzo)' . Este procedimiento de obtencién del volumen de agua, y conjun-
tamente con las dimensiones iniciales de la muestra, el volumen inicial de ague V,, dela

¢. (13-3), es prefrido por el autor.

La altura equivalente de los solidos (altura de la masa de sélidos en el diagrama de
fases) puede calcularse facilmente después de secar al horno la pastilla de suelo resultante
y conociendo el cambio total en altura AH durante el ensayo, de la siguiente forma:

Hp = Hyiew — AH (altura inicial de la muestra y utilizar las lecturas del deformime-
- tro) L
Vima = Hy X' A= H, X A + V,, (volumen = sdlidos + agua). .-

de lo cual se'puede obtenerla altura de los solidos H,, como:

H.=H,—%"l . ' (13-4)
'y A = drea del anillo de consolidacién. |
La altura inicial de vacios puede calcularse como:

Hu=Hinscm"H. o . ... (3H)

y la relacion de vacios inicial ¢, es:

e =5 | | T ase
Un control adicional de! valor calculado de H, se obtiene si se conoce la gravedad
especifica de los suelos; a manera de alternativa, se puede calcular G, de H, y el peso de
sOlidos W, ¥ si el valor no es razonable, es posible intentar algin método de reconciliacion
entre los diferentes items de informacién del ensayo para obtener valores razonables
tanto de H, como de G,.

2. La cantidad de deformacion producida a la muestra bajo una carga dada se registra como
parte de los datos del ensayo a diferentes intervalos de tiempo. Esta informacidn se obtie-
ne ajustando un deformimetro de caritula (con precision de 0.01 mm/divisién-recomen-
dacion del autor; la ASTM sugiere 0.0025 mm/division, pero esto puede ser demasiado
preciso, como se comentd antes) para tomar mediciones de la deformacion de la muestra

' Debido a que tanto la expansion debida a la descarga de los esfuerzos naturales en el campo como la des-
carga consecuente en la presion del agua, permiten la expansion del aire en solucion al agua de los poros.
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‘a ciertos intervalos de tiempo. El intervalo de tiempo total para consolidar la muestra
pajo un incremento de carga dado puede ser entre 24 y 48 horas o mas v para poder dar a
todas lus lecturas la misma importancia los graficos se presentan usuaimente en una grafi-
ca sernilogaritmica de lectura del deformimetro (DR} contra tiempo (tiempo en ia escaia
logaritmica) en minutos para cada incremento de carga. La mavor parte de la compresion
total de la muestra ocurre en los primeros instantes despues de la aplicacion de la carga,
por consiguiente es necesario dar a esta parte de la curva tanta importancia como la quese
da a la parte final de la curva.

Algunas veces los datos tiempo-asentamiento se presentan como una grafica de lec-
tura del deformimetro contra +/tiempo (nuevamente en minutos). Este métode de pre-
sentacion de la informacion se debe a D.W. Taylor quienencontrd que producia resultados
razonablemente confiables para las arcillas del drea de Boston. Massachusetrs.

Es importante observar que una grafica de la deformacidn del dial contra el tiempo
es igual a una grafica de compresion de la muestra contra el tiempo, yva que las diferencias
entre dos iecturas consecutivas del deformimetro determina la compresion de la muestra
en el intervalo de tiempo correspondiente.

A partir de una grafica de lecturas del deformimetro contra logaritmo del tiempo
(o v/ tiempo), como se muestra en las Figs. 13-6a y 13-6b, se puede obtener D,y (la
lectura correspondiente al 100% de consolidacion, o U = 100%), Dy, D, vy los tiempos
correspondientes tyg0, tso, etC. para que esto ocurra, y para cada incremento de carga.

a. Para obtener D,y (el cual se define arbitrariamente) a partir de la lectura de deforma-
cion contra logaritmo del tiempo, es necesario dibujar tangentes en la parte central y
final de la curva como se muestra en la Fig. 13-6a. En la interseccién de las tangentes,
proyectar horizontalmente hasta el eje de las ordenadas para leer Dy50. Para obtener
tioo (el tiempo al cual ocurre esta cantidad de compresion), se debe proyectar horizon-
talmente desde la interseccion de las tangenes hasta la curva, luego verticalmeénte hacia
abajo hasta el eje de las abscisas para registrar el valor de tiempo correspondiente. Este
método es bastante arbitrario pero es ampliamente, si no universalmente utilizado. Se
basa en la suposicion de que la parte final de la curva que define la compresion secun-
daria del material es lineal como lo es la parte interior de la curva de consolidacion
primaria, de forma que la discontinuidad en la curva se presenta a Do .

b. Para obtener Dy (la lectura tedrica del deformimetro en t = 0 ya que es imposible en
un grafico semilogaritmico localizar el punto para t = 0) en el grifico semilogarimico,
si la parte inicial de la curva es parabdlica, seleccionar un tiempo ¢, y un tiempo
t; = 4 t,. Medir la ordenada ¥, desde t, hasta t; sobre la curva y desplazar este mismo
valor y, verticalmente encima de t,. Dibujar una linea horizontal sobre este punto y
Namar el intercepto de esta linea con el eje de las lecturas de deformimetro D, (Fig.
13-6a). Resultados ligeramente mds refinadas puedenobtenerse utilizando otros pyntos
a lo largo de la curva para t;, y t; y determinar la Iinea horizontal a través de! prome-
dio de los valores obtenidos de esa forma. 5i este valor de D, es considerablemente
diferente de la lectura obtenida a t, (la cual supuestamente D, debe representar) o si
la parte inicial de la curva no es parabdlica, se debe utilizar la lectura real del deformi-
metro en t = 0 como D,. Con Dy ¥ Do establecidas es posible obtener la lectura de
det‘onmmetro correspondlente al 50%de consolidacién Ds, como:

D.',n = .&i.zl_j.lﬂ : ) (13-7)

¢. Para hacer una grafica de lectura del deformimetro contra v/ tiempo, se debe obtener el .
tiempo correspondiente a cada lectura del deformimetro; es decir, si t = 25 minutos,
V tiempo = ' 25 = 5, valor éste que debe dibujarse contra la correspondiente lectura
de deformimetro para los 25 minutos. Esto debe hacerse para las restantes lecturas de
tiempo y las correspondientes lecturas de deformimetro. Para encontrar Dy, Taylor
recomendo dibujar una linea recta a través de los primeros puntos dibujados (por ejem-
plo, 6 a 8) y.extender esta linea hasta que intercepte el eje de la lectura de deform ime-
tro, como se muestra en la Fig. 13 6b (linea A). Esta 1ntersecc1on con el eje de la.s o:
denadas establece Dy.

I
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A contintacién, tomar una abscisa cuyo valor_sea 15% mayer-que-elvalorobtenido "
al_interceptar-la-continuaciondeltramo recto delaparte inicial de la curva de lectura de ¢
deformacion contra +/ tiempo y el eje del tiempe, ¥ a partir del punte D, dibujar una
iinea recta que pase por este punto (como lalinea B de la Fig. 13-€b). Continuar colo-
cando sobre el grafico los valores de la lectura de deformacion contra v/ tiempo v dibu-
jar una curva suave utilizando un curvigrafo para la parte final de la gréfica. Cuando la
curva dibujada cruce.la linea B (ia linea 1.15 desplazada), el valor de la ordenada se
toma arbitrariamente como Dy,. Es posible a continuacion calcular D, g, como:

—

Dlszo—%Do—Dgn) . - (13-8}

Con D40 conocido, puede obtenerse el valor de Dy, utilizando la ec. (13-7).
d. El valor de t5, o +/ tlempos, puede obtenerse a partir de la curva de lectura de defor-
" macion contra tiempo entrando con el valor D, encontrado a partir de la ec. (13-7).
Otros valores para D-y sus correspondientes valores de tiempo pueden encontrarse de
una forma similar para cada curva (para cada incrementode carga). La (nicarazonpara
encontrar D, es la de determinar el valor de tiempo para varios porcentajes de conso-
lidacién (a menudo se utiliza el simbolo U).
El tiempo para el 50% de la consolidacion, ts, (usualmente) o cua.lqu:er otro tiempo
podra utilizarse para encontrar el coeficiente de consolidacion c,

TH o
t

donde T

Cr =

{13-9)

factor de- tlempo (0197 para U = 50%) dado en la Tabla 13-1 para dos
-casos de presion de poros
t = tiempo para el correspondiente factor de tiempo T (si T = (0.197, utilizar
el tiempo transcurrido correspondiente a t = tg)
H = longitud promedio pars el mdximo camino de drenaje durante el incre-
‘ mento de carga dado (y la muestra es doblemente drenada, H serd igual a
. la mitad de la altura promedic de la muestra durante la aplicacién del in-
cremento de carga dado).

Tabla 13-1  Factores de tiempo para las distribuidores de
presion indicadas

L) Casol Caso II
0 0.000 0.000 -
10 0.008 0.048
: 20 0.031 0.090
.. 30 . eom 0.115°
g 40 0.126 - 0.207
50 0.187 0.281
60 0.287 o 03n
70 0.403 0.488
80 . - 0.567 0.652
80 0.848 0.933
100 - ;

o |

H

b H G

j‘- H
oz i
Wy = Uiy u.=u.—u.ﬁ u;,=u, sm-’—!
Caso | . Caso Ia Caso I

La distribucién de presion de poros para el caso I usualmente se
supone para el caso la.

/8
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El coeficiente de consolidacién se presenta usualmente en una grdfica como ¢, conira
logaritmo de la presion p, generalmente en la misma grifica de relacion de vacios
contra logaritmo de la presion a una diferente escala de ordenada (natural). Algunas
personas la dibujan como un promedic para los incrementos de carga; sin embargo, la
curva es usualmente muy errdtica debido a las limitaciones en la teoria. v debido a!
método de obtencion de H en la ec. (13-9), parece razonable dibujar ¢, contra el co-
rrespondiente incremento de carga tal como se muestra en la Fig. 13.9.

e. La pendiente de la rama secundaria de la curva de asentamiento contra logaritmo del
tiempo estd relacionada con la fluencia o consolidacion secundaria. Esta pendiente es
aproximadamente constante para un suelo dado y este hecho se puede considerar para
obtener Do para incrementos de carga cuya aplicacion se suspendidé mientras la
muestra se encontraba solamente al final de la consolidacion primaria. La pendiente de
la rama secundaria de la curva puede utilizarse para calcular el coeficiente de compre-
sion secundaria C, para estimativos de compresion secundaria como: (ver Fig. 13-8a).

AH
Cc,——10g I (13-10)

3. Es posible hacer relaciones graficadas entre:
Relacion de vacios contra presion
Deformacion unitaria contra presion
a. Grdfica de la relacién de vacios e contra la presiéon. Esta grafica puede hacerse bien uti-

lizando el logaritmo de la presion (Fig. 13-9) o bien como una representacion aritmé-
tica {Fig. 13-8).

AH
AT
Ty :
H. Vacios
4

|
Figura 13-4 y H. Sélidos
Relaciones entre el cambio en relacion de
vacios y la altura. 1

De la Fig. 13-4 es evidente que mientras el esqueleto del suelo se deforma, como re-
sultado de una disminucidn de los vacios, la cantidad tota! de sdlidos permanece cons-
tante. Por consiguiente, la relacién de vacios inicial, e;, es:

e. = —H‘A 7= ..Hi
‘' HaA. H,
En cualquier otro incremento de carga, la relacion instantdnea de vacios e es:
ez(H,,—AH)A=e _AH
HA ' H,

6 8=e,-—Ae

El cambio de altura AH se obtiene a partir de las lecturas de deformimetro para cada
incremento de carga; asi, el cambio en relacion de vacios se puede calcular faciimente.

De una grafica aritmética de e contra presién es posible obtener el coeficiente de
compresibilidad a, como (Fig. 13-8):

a, = —::—;— {usualmente se desprecia el signo negativo) (13-11)
v el coeficiente de compresibilidad volumétrica m, como:

a, . ) )
L : 13-,
1+¢ . (

m, =
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Nétese-que-la-unidad- de My es TeCIProco dol modulo de elasticidad y la i mspecmon de
@, v m, indican que si se mterpretan

Ar AL . : '

—— == =¢ (deformacidn unitaria)
1~y L
¥ p = presion
Ap .1 3
E = _L — T e— ”
; IS} 5 3 tH

De la grifica semilog (el método mds comiin de representacion de los datos) de la
relacion de vacios contra log presion (como en la Fig. 13 -9), se obtiene de la parte rec-
ta el indice de compresién C, como:

Ae

= m (despreciar el signo negativo) : . (13-13)

¥ de la rama de descarga de la curva se obtiene el indice de expansion C, como:

Ae,
log pa/p,

El tndice de recompresion C, se obtiene de la rama de recompresién como:-

Ae,
log p./p, ,

" Notese que en las tres ecuaciones si la pendiente se extiende sobre un ciclo del papel
logaritmico, la relacién log p,/p, = log 10 = 1 y por consiguiente solo es necesario
obtener el valor de Ae para un-ciclo de la grafica como valor numeérico del coeficiente.

b. Grdfica de la deformacién unitarig € conira log presién. Este método de presentar la
informacion es relativamente reciente y tiene la ventaja particular de dibujar la infor-
macion a medida que el ensayo avanza. El grifico tipico se muestra enla Fig. 13-10 y
es idéntico en forma 2 la curva e contra log p de la Fig. 13-9. La pendiente de ia parte

~ recta de la curva se denomina relacion de compresion C, y se define como:

Ae
log pofp, -

La pendiente de la rama de recompresi(m puede Namarse relacién de recomp'resz’én C,y
la pendiente de la rama de expansion puede llamarse relacnon de expansion C, con valo-
res andlogosa C, y C,. :

4. En general, utilizar las lecturas m1c1al y final del deformimetro en cada incremento de
carga para calcular o la deformacxon unitaria o el cambio en relacién de vacios. Utlllzar
Dy v Dy para obtener t., para los calculos del coeficiente de consolidacion.

5. Cuando la curva de relacion de vacios contra log presion o de deformacidn unitaria contra
log presidon se ha dibujado, se encontrara que si el ensayo fue hecho sobre una muestra
inalterada traida del terreno, tendra una curva caracteristica como la del punto 0 de la
Fig. 13-10. Esta forma caracteristica se atribuye a la descarga de la muestra de su presion
geostitica o sobre carga natural debido al peso propio cuando se le remueve del terreno,
Esta conclusion se ha obtenido al observar la forma similar de la curva en procesos de
descompresion y recompresion de muestras durante el ensayo de consolidacién en el labo-
ratorio tal como se ilustra en la Fig. 13-9.

De esta observacion, Casagrande (1936) propuso que la presmn de preconsohdacmn
podria estimarse como sigue (ver Fig. 13-9):
a. En el punto de mayor curvatura, estimado al ojo, dibujar una tangente a la curva. ‘
b. Por este punto de tangencm dibujar una linea horizontal tal como la linea O-C de la
Fig. 13-10. ‘
¢. Bisectar el angulo formado en'los pasos a ¥ b anteriores.
d. Extender la parte recta de la linea e contra log p (0 € contra log p) hasta que intercepte
la I"'nea bisectriz del angulo.

=

(13-14)

C,= (13'15)

C.= 1 | (13-16)

& INGEMIERIA CIVIL ‘ . 2 O
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e. Trazar una linea vertical hasta el eje de las abscisas, vy leer el valor de la presion P ¢o-
rrespondiente. Si p = po. la presion geostatica calculada, el suelo se encuentra normal-
mente consolidado. Si p > p,, el suelo esta preconsoizdado v este valor de p deberia
identificarse como p,, o sea la presion de consolidacion.

f. Sobre la curva e-log p puede estirharse 1a relacion de vacio in-situ eq como:

(1) Suelo normalmente consolidado: sobre la curva e-log p en pe -

(2) Suelo preconsolidado: en la interseccion de las lineas que definen p, {como el
punto B de la Fig. 13-10 utilizada para ilustracion de la localizacién) como se
muestra en la Fig. 13-9. Notese cuidadosamente que el valor de la relacion de
vacios inicial de la muestra del experimento ¢ es' generalmente mavor gue la
relacién de vacios in-situ e, aunque en la mayoria de la hteratura no existe una
distincion clara entre estos dos valores.

Procedimiento  Esta es una prdactica de clase

1. Moldee cuidadosamente una muestra dentro de un anillo de consolidacion (use la muestra
dada por el instructor).!

Opcwnal De la raspadura obtenida en el proceso de moldeo tomar una muestra repre-
sentativa y utilizarla para determinacién del contenido de humedad; Determi-
nar la gravedad especifica G,. ‘ -

Pesar la muestra y determinar la altura H; y el didmetro de la muestra. Nota: después

de moldear la muestra a las dimensiones nominales (y/o utilizar el disco espaciador),

registrar su espesor con una precision de 0.01 mm (0.0001""), es decir, 20,00 mm (0.8000"")

u otra dimension.

2. Colocar cuidadosamente la muestra de suelo en el consolidémetro con una piedra porosa
saturada colocada sobre cada cara. Asegurarse de que las piedras porosas entren en el ani-
llo de forma que el ensayo pueda avanzar satisfactoriamente,

Colocar el consolidometro en el aparato de carga y ajustar el deformimetro de cara-

tula; recordar que debe permitirse una posible compresiéon de la muestra de 4 a 12 mm.

Aplicar una carga de inicializacion de 5 (para suelos blandos), a 10 (para suelos
firmes) kPa. Verificar nuevamente que las piedras porosas no se apoyen sobre el anillo.

Colocar el deformimetro de caratula en 0 (dejar esta carga de inicializacion sobre el

suelo).

3. En el momento conveniente, aplicar el primer incremento de carga (carga adicional su-
ficiente para desarrollar el primer incremento de carga) y simultaneamente tomar lectu-
ras de deformacion a tiempos transcurridos de

0.25, 0.50, 1, 2, 4, 8, 15, 39, 60, 120 min, a continuacion por eJemplo 4, 8, 18,
horas, etc.

¥ hasta que haya muy poco cambio en la curva (lect:ura de deformacion contra log t).

En laboratorios para estudiantes y si se utiliza una muestra de consolidacién rapida,
se puede modificar la secuencia de lecturas para cambiar las cargas a 30, 60 6 90 min,
o tan pronto como el grafico de los datos indique que la muestra se encuentra dentro
de la rama secundaria de su curva de consolidacion. -

4. Después de 24 horas o como se haya establecido, o cuando el AH entre dos lecturas sea
suficientemente pequefio, cambiar la carga al siguiente valor y nuevamente tomar lecturas
a intervalos de tiempo controlados como en el paso 3 anterior.

Si se utiliza el experimento de laboratorio “rdpido” en el tercero y cuarto incremen-
to de carga, tomar suficiente tiempo en lecturas para establecer una pendiente adecuada

- para la consolidacion secundaria que puede ser utilizada en los otros incrementos.

! El sutor recomienda preparar una muestra de arena fina limosa, 1a cual se consolidara entre 30 minutos y
una hora de manera que el ensayo puede ser hecho durante un dia. La muestra no tendrd una presion de
preconsolidacién, pero todos los demis aspectos del ensayo de consolidacion podran ser apreciados. Los
cursos avanzados pueden hacer el ensayo en una forma real,

2
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_ 5. Continuar- cambmndo “cargas'tomando lecturas de deformacion contra tiempo discurrido a

través de todo el mnao de cargas del consolidometro {o hasta que arbitrariamiente se
determine). ’

6. Colocar la muestra {incluyendo todas las particulas gue se hayan exprimido fuera de! ani-
llo) en el horno al final del experimento para encontrar el peso de los solidos W, v lograr
el cdlculo del volumen final de agua V,,. Comparar W, con el valor calculado en el paso 1
(si se hizo la determinacion del contenido de humedad).

. Dibujar las curvas de lectura de deformacién contra log tlempo. Encontrar Dy, Dygg ¥
Deo v los correspondientes ¢, para cada incremento de carga v meostrar los valores sobre
todas las curvas. Dibujar en papel semilogaritmico de cinco ciclos mas de un incremento
de carga en cada hoja, cuidindose de no sobrecargar excesivamente la grafica. Referirse a
las Figs. 13-3 2 13-10 para los calculos y el método de presentar la informacion.

8. Opcional: Dibujar la curva de lectura del deformimeiro contra v/ tiempo para dos incre-
mentos de carga cualesquiera y encontrar Dy, Do, Dso vy el correspondiente t5. Com-
parar tg, con el obtenido en el paso 7 y hacer los comentarios que considere apropiados
en el informe si hay una gran discrepancia.

9. Utilizando los formatos para lecturas de deformacion contra tiempo, los cdlculos para
eq, H,, completar el formato titulado “Hojade calculosparae y c‘, '(referirse a la Fig. 13-7).

10. Dibujar bien a, b 0 ambos seglin lo decida el instructor.

a. Calcular la deformacion unitaria para cada incremento de carga como:

~1

_SAH
€= i,

¥

donde ZAH es la deformacion acumulada a través de cualquier incremento de carga.
Dibujar la deformacién unitaria contra log P y obtener la relacion de compresion C,., y
calcular el indice de compresion como: . Lo

. by
w e

Ce=Cil +ey ‘ -

y mostrar ambos valores sobre el grafico € contra log P,

b. Calcular e,, €; y hacer la grafica de e contra log P y calcular el indice de compresion,
C.. Mostrar este cilculo sobre la grafica junto con la forma de obtencion de los valores
para el cdlculo (coordenadas de la curva).

11. Sobre la curva del paso 10, seleccionar una buena escala de ordenadas y dibujar ¢, contra
log P utilizando la parte derecha de la hoja del grafico para definir la escala de ¢,. No
utilizar una escala demasiado grande de forma que se disminuya la importancia de la cufva
e (o €) contra log P. Asegurarse de utilizar una escala que indique razonablemente ¢, =
constante (lo cual es una suposicion esencial en la teoria de consolidacion).

' 12. De la curva e (o €) contra log P encontrar la presion de consolidacion (si es aplicable).

Ce

1+e

13. Demostrar que C/ =
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EXPERIMENTO DE CONSOLIDACION . Formato 14
pro",ectCDATf‘i PAERA EL MANUAL DE LAB.

Trabajo No.

Localizzcion dai Proyecto UN'V. DE BRADLEY Perforacion No.___ _— Muestra No.__

Descripcion da! Suelg ARCILLA ACUL CON ARENA MUY FiNAp ¢ indidad de la Muestra

Realizado nor 3-£. B . Fecha de ia practica 41/23- 29,36

Consolidometro Tipo ANILLO FLOTANTE Anille Ng. S1-1

Relacion de amplificacidn del sisterna de Carga 23:1 CTIPO HIDRAULICO)
Dimensiones del

anillo: Didm.ions: Diam. & 2. /& ypm Area, A_30. 33 emt Altura €4 _mn?
Altura inicial del
, 0. . :
Suele, H; .. 20.00 inm Determinacién del Contenido de Humedad
Gravedad especifica de! suelo, G, =
Pesodelatz+ suelo hamedo = it

Peso del anillo 4+ muestra
al comienzo del experimento =_£92.02 3§ Peso de lata+ suelo seco = e
Peso del anillo = [ 6 # %0 Peso de |a lata = ——
Peso del suelo humedo, W, = : AR Peso del agua - —
Peso de suelo seco Peso del suelo seco = ==
calcutado, W', = = .

. LContenido de humedad inicial, w; = =~~~
Peso de suelo seco al horno, oW, = 7320 3

Altura de solidos calculada®, H [ 2¢30-33) -~ (0-3G¢x 3033 +”"7'5)J/3°'33 = 1084 em
 H, ‘

Altura inicial de vacios,
H,=H, - H = 2. 0o0o ~l o8 = 0. 9¢ £m

5 . \
Grado de saturacion inicial, S = (W, — W,)/(H,A) = (127.12-99.70) /[ 0.916436.33) 4. 987
Relacion de vacios inicial, e; = : - /
H M, LT 096/, 084 = 0.845

Datos finales del experimento (obteudos al final del Determinacion del Contenido de Humedad Final
experimento)}

Lectura inicial del deformimetro _&. © O Peso final de anillo +

Lectura final del ' suelo himedo® . 28/ 35 3
deformimetra 364 X0.0/ = 3 GLgmm Peso final de anillo +
Cambio en altura de la _ suelo seco 264 670

muestra _ 0. 364 Cm i Peso de suelo seco al I e 70

Altura final de vacios, 16.73 75 homo, W, 79 7 3

Hop v =5y T 0.8552cm Contenido de humedad lé. 75..:.1:, /6.89
Relacién de vacios final, final, W, —B3% 20
e, =H, /H 0. 509 i Coe .

1= HutH, i'_ii:iac?fasde saturacion oo Can.wmeg "
80btenido de los datos finales sobre contenido de humedad —

buUsar G, o ios datos finales de contenido de humedad para § = 100%

< Asegurarse de incluir cualguier cantidad de suelo que se haya podido extruir del anilio al consolidémetro.
Figura 13-5 X

Datos del ensayo de consolidacién.

. (8} Datos preliminares del ensayo de consoliddémetro.

!
k’d
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EXPERIMENTO DE CONSOLIDACION (Datos de Compresién—Tiempo}

Formato 15

Provect- PATOS PA%A EL MANUAL Té LAB.

Trabajo No. =T~ —

Locahzacion del Prosegie UNLY. Of BRADLEY

Perforacion No., = Muestra No.~

Descriocén det Sue.: 2Bt LA AZIL CON ARENA MUY FINA proiindidad de la Muestra o

Realizacs por K ™M ENCC Fecha de ia practica NOV, 23- 29/ 26

Datos del Enseyo 52 Zarga

Carga JdeXo)

200

kPa Carga kPa
Fecha ce aplicacion _// /25 7¢ Fecha de aplicacion _///2&/ 26
Aplicadapor__ MM Aplicada por _ M C.
. Lect del -3 Lecturas de
Fechay Tiermoo d:?o\:r:ﬁa?metro I LTI Fecha v Tiempo dz!oL::nx'metro 07"
hora en transcurrido I haraen | transcurrido
el reloj miq, Originat Ajustade el reloj min. Qriginal Ajustado
T iF 3 AR )
8 .27 59  10.59 mm 8.04 28
01 0.1
b6 Jo0D.85 lo. itmm
.25 0.
0 £7.5 3 1 2z
0.5 2 .
69 5 0.5 /3.5 _
1 . 1
7o A
2 2
22 /175
4 73 4 /20
8 0% 8 123.5
30 a0 30 132.5
60 , 835 60 /38
f6: 27 /120 88.5 _LQ_._D_‘} 120 /43 5
12 43 256 94¢.0 12:00 | 256 148
3:27 | 420 27 S5:43 | £79 151
(i~ L& 1i-17
804 |/#17 28 0.98mm _1:3¢ (470 (52 /. St mm

'Po_ner aqui las subdivisiones del deformimetro, 0.01 mm/div., etc.

(b) Datos para dibujaria curva de lectura del deformimetro vs. tiempo mostrada en la Fig. 13-6.

Fal
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Memoria de Cilculos

De lalinea 2 de la Fig. 13-9 {carga = 25 kPa)
’ Lecturainicial del deformimetro = (.00 e¢m
Lectura final del deformimetro= 0.032 ¢m (32 x 0.01 x 0.1)
AH =0.032 em .
e H _0.032 (exactitud de

0 — - -
T~ 1084 0.0296 — 0.030 1, grafica)
¢ =¢; — A¢ = 0.845 — 0.030 = 0.815

_AH _0032 .
€= H‘- - 2.00 1.6 X 10
Altura promedio = H, — (AH, . |2+ AH)
=200 - 205222 = 1984 om
T S QISTOL284/2F _ 0.0194 cm?/min (drenaje en dos
tso 10.0 -

sentidos)
De la lfnea 4 {carga = 100 kPa)

Lectura inicial del deformimetro
Lectura final del deformimetro = 59 = (.059 em

=98 = 0.098 cm
AH =0.098 cm
_0.098 _
. Ae =082 0.090
e = 0.845 — 0.090 = 0.755
_0.098 _ -
€=3050 - 4,9 x 10
Altura promedio= 2,00 — 9_0§_9_:__£_0_2?§ =1,922 cm
¢ = M&g’%& =0.0055 cm?*min

26
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EXPER|MENTO DE CONSOLIDACION {Hoja de cdlculos parae vy ¢,) Formato 16
Proyecto DATOS PARA EL MANUAL DE LAB: " Trabaio No, “ et
Localizacion del Proyectc SNV -DE BRADLEY Perforacion No,~~=____ Muestra No.~

Descripcion de! Suelo ARCILLA AZUL CON ARENA MUY FINMAp g3 ndidad de 12 Muestra ~

Realizado por Fecha de a practica 31/30/76 _
Datos de la muestra Hy = 20 00 mn?
o . Peso seco de solidos del
Vol. iniciai de la muestra, V,= = 2. c6 cm’ suelo, W, = $9.70. 9
Gravedad especifica del
Sueto, G, =303 (Comp)  Ahturade Solidos, H, =_ 084 Cem
i Relacion de vatios .
Altura imicial de vacios, H, = _0- 9/ & inicial, g; = O. 84+5
Lectura del Altura Coeticiente
deformimaetro [ Cambio en la B Relacion de |promedio® pard Tiempo® para de
Incremento al Hinal det alturade ia €= AHiH, vacios ¢l incremento el 50%de | consolidacion,
de carga incremento | muestra, AH 6 instanténega de carga H.* consolidacion €
L. (o™, ¢ = JHIH, e (_&my (™ tso. min. |1 cml)rmin
0 0 o 0 845 - - — —
16
254Pa| 32 0032 | 2530|0815 | 1984 ) 0992 | so' lpases
' 3.9 .
Y] 59 0.-059 2.05¢| 8. 79/ 1954 :0.977 zz 0. 0089
#.9
foo 78 0. 098 %0901 0. 755 | 1. 922 | 0. %6/ 33 |popss
7.6
200 /52 0./52 %40 | 0.708 /. B75 | 0.938 /9 8.00%/
1<
400 223 4.223 0.206] 4 639 1812 | &. %6 /5 0.6/108
B
8go | 296 6.29 (" 2743 1 5.592 | 194/ | 087 | /& 0.0107
) 8.2 ' v ‘
/00 3e4 8.6y 2.335| .50 |. [ . &70 9. 835 2.4 1o orde
PAG.I128
- & x :o'# :
LOS DATIOS DE RE BOTE Y RECOM PRES\PN (DIBU'J{\DOS ENLE FIG. 143%-9)
NO SE MUESTRAN AGUI
€ Vs Lofe. P- DIBUSADA §N LA FI6(13-30 '

Nota: Introducir las unidades necesarias en los encabezamientos.

8| ectura final det incremento anterior = lectura inicial del incremento siguiente,

bsar deformacidn unitaria o relacion de vacio {o ambos}

¢ Altura promedio del incremento = Altura inicila -*} AH

dH = longitud del camino méaximo de drenaje; para anillo flotante = 5+ altura promedio para el incremento
dado :

¢De |a curva de deformacion vs, log ¢t

Figura 13-7 .

Calculos tipicos usando un formato de resumen de cdlculos. Estos cdlculos se usan para hacer las grificas de
evs.p, e vs. log p, y ¢, vs. log p. Los datos originales incluyeron un experimento de descarga-recarga para
calcular la retacion de vacios de 0.497 mostrada en la Fig. 13-9. Los datos se han editado especialment
para fines ilustrativos de forma que muestren desde la primera carga hasta 1600 kPa.

dn
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Figura 13.9
Grafica de e vs. log p v ¢, vs. log p usando los datos de la Fig. 13-7.
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7.1.1ESTADO DE ESFUERZO

El estado de esfuerzo en un punto de un medio continuc, se puede
representar, por medio de un cubc diferencial (en el caso de andlisis
tridimensional), o por medic de un cuadrado diferencial (en el caso
de analisis plano). En este tipo de representaciones; se ha
descompuestoe al vector esfuerzo (en sus componentes normal vy
cortante(s)), QUe actua en direccidén de cada unec de los ejes del

sistema de referencia.

Al vector esfuerzo se le define como:

E gl
A F d F
i ’
S = 1lim =
AA-Q A A d A

Otra forma de definirle, pero ahcora corientado, respectoc a un‘
sistema de referencia cartesianc, y actuando en un plano normal a un

eje del sistema de referencia, es:

para el plano en direccién X
S =0 i+T j+T_K
X b Xy XZ
&
para el plano en direccidn Y
S =T i+0c j+T XK
¥y

Y yx ¥z

para el plano en direccion Z

]!

=T i+ T j+o k
z ZR zy z



Observe que las componentes de los vectores son los esfuerzos

crientados, para cada una de las caras del cubo diferencial mostrado

en la figura 7.1.2.

La convencidén de signos de los esfuerzos representades en un
cubo diferencial o un cuadreado diferencial, gque representen a los
esfuerzos actuantes en  un punto, es diferente para ingenieria
estructural, gque para Mecanica de Suelos. La convencloén gue se usara

en este curso, serda la de Mecanica de Suelos.

CONVENCION DE SIGNOS DE ESFUERZOS

Antes de definir la convencidén de signos de los esfuerzos, se
debe definir a que se le llama cara positiva.
DEFINICION: Se define como caras positivas, a aguellas por donde
saldrian los ejes del sistema de referencia, si se situia 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 gue actuando en cara positiva, se representen en el elemento
diferencial, con sentido opuesto al sentido de su eje paralelo del

sistema de referencia. Vea la figura 7.1.2.



Analisis tridimensional

Andlisis plano

Fig. 7.1.1 Caras positivas
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Fig. 7.1. 2 Esfuerzos positivos en Mecdnica de Suelos

e




TENSOR ESFUERZO

En una forma no estricta, definiremos come tensor, a una matriz
que tiene cilertas propiedades (gue por falta de tiempo no las
veremos), en la cual se'acomodan en forma de columna, a los vectores
esfuerzo, referidos a un sistema de referncia. Al tensor esfuerzo se

le define por una T.

En analisis tridimensioconal: T = [ [ s S ]
X ¥ z
o T T
X yx x
T = T o) T
Xy y zy
T T o
Xz yz z
En analisis plano de esfuerzos: T = [ 3 s ]
x 2z
o T
xX ZX
T =
' T a
X Z z

Los esfuerzos mostradeos en los elementos difernciales de 1la
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 cursoc sdélo usaremos el andlisis plano de esfuerzos, va
gue las pruebas de laboratorio que veremos, se pueden estudiar desde
este punto de vista. En la figura 7.1.3, se muestra la representacidén

grafica de Mohr, donde se cumpla gque todos los esfuerzos sean de



- T,

I\ Condicidon donde: ’

' >§z2 >03 >0

T

Fig. 7.1.3 Representacion tridimensional de Mohr, para la condicién

mostrada

S



compresidén (en mecanica de suelos se acepta dgue los suelos

resisten tensidn)

o >g >0 >0
1 2 3

REPRESENTACION DE MOHR EN ANALISIS PLANO DE ESFUERZOS.
La representacidén de Mohr, para analisis plano de esfuerzos,

puede hacer con un solo circulo de Mohr, y puede representar

estado de esfuerzos tridimensional perfecto, si se cumple que:

En la grafica de la figura 7.1.4, se cumple que:

-

En cualquier otro caso de analisis de esfuerzo, plano gue

no

, ¥ con diferente valor. Esta condicién cumple con:

se

al

no

cumpla el estadce tridimensional perfecto, se pueden cometer dgraves

errores.

En este curso veremos un metodo grafico, ideado por el Dr.

Dagoberto de la Serna, gue es muy versatil y didactico. Este método

fue bautizado por su autor como el método del polo fijo, y lo veremos

a continuacion.
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Condicién donde:
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\ G z‘ c
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Fig. 7.1.4 Representacién tridimensional de Mohr en Andlisis plano
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METODO GRAFICO DE MOHR, DEL POLO FIJO.

Antes de exponer el método, debemos definir el concepto de

versor.

DEFINICION: Se define comoc 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 definidos por sus cosenos
directores. Estos se pueden definir como:

En analisis tridimensional

n=nidi+n j+n Kk
b4 z

Donde nx = COS o
n = cos
v 5]
n = cos 7y

Donde «, B y 7 son los a&ngulos directores del versor.

. . . 2 2 2
Agqul siempre se debe cumplir que: n-+n + n- = 1
b4

En anadlisis plano de esfuerzos

n=n1i+n k
, X z



= CO0s o

o
O
3
o}
v
o
®
|

cos 7y

e
g
i

Y donde « y ¥ son los angulos directores del versor.

Aqul siempre se debe cumplir que: n®.n’=1
x

En la figura 7.1.5, se muestran los versores en el espacio y en

el plano, con sus respectivos angulos directores.

METODO GRAFICO DE MOHR (PCLO FIJO).

(METODO PROPUESTO POR EL DR. DAGOBERTO DE LA SERNA)
Secuencia para obtener o y T en cualquier planoc que se desee:
1. Se elige una escala adecuada para los ejes del planc de Mohr.

2. Se ubican los puntos correspondientes a los valores de oY

fop .
z, scbre el eje de los esfuerzos normales,.

3. Se localiza el wvalor del esfuerzo cortante, en lineas
perpendiculares al eje de los esfuerzos normales, y gue toquen a los

valores de o y ¢ , de acuerdo a las siguientes reglas:
X z

a) Asociado a o, se ubica el valor del cortante, con signo
X

contrario al que le corresponde en el tensor.



Fig. 7.1.5 Versores

IaY

Versor en el espacio

Versor en el plano
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b) Asociado a o se{ubica el wvalor del cortante, con el mismo

signo qgue tiene en el tensor.

4, Définidos los puntos [ o . = T ) ] vy oo T }, se unen por
medio de una, linea recta. Al punto donde esta linea corta al eje de
ios esfuerzos normales, se toma como centroc del circule, y comno
diametro a la distancia entre los dos puntos antes definidos. Los

valores de los esfuerzos principales, se pueden leer directamente

donde el circuloc corta al eje de los esfuerzos normales.

5. En este metodeo, el pole siempre se localiza en el punto gue
representa a o, (esfuerzo principal meneor). Este punto sera en el

plano de Mchr, el origen de todos los sistemas de referencia.

6. Sobre el eje de los esfuerzos normales, siempre se alojara la
direccion del gsfuerzo principal mayor (Ul), y con el mismo sentido.
A este eje se le denominara con un uno romanoc (I).

'
7. Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo cecmo
origen al polo, se ubica a la direccidn de esfuerzo principal menor
(03), 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

denominard con un tres romano (III). Vea la figura 7.1.6.

8. Se une con una linea recta al polo y al punto [ Gx , = ru ) }.

Esta linea nos marca 1la direccion de eje X, aunque todavia no



—_—

/4

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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definimos su sentido. Se une con otra linea recta al polo y al punto

( o, T, ). Esta linea nos indica la direccién del eje Z, aungue
‘todavia no definimos su sentido. Para proponer los sentides correctos
del sistema de feferncia XZ, se debe tener en cuenta que debe ser
derecho, y como reccmendacion especial que se asignen de tal modo,

que gqueden centrados los dos primeros cuadrantes, de los dos sistemas

de referencia. Vea la figura 7.1.6.

9, Para obtener los valores correctos de o y T, en cualgquier 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 condicion de gue apunte hacia el
circulo (recordemos gque todo plano denominado por &, tiene dos

versores). .
10 E1 punto resultante de la interseccidén del verscor y el circulo,
nos indicara graficamente los valores (médulo y signo) correctos de

los esfuerzos ¢ y T en el plano & propuesto.

Se hara un ejercicio en el curso, para practicar este metcdo.
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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 come deformacién 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
gque se da la deformacidn). En Mecanica de Suelos las deformaciones
son positivas cuando la longitud final es menor gque la inicial. Vea
la figura 7.1.7. En esta figura se presenta una deformaciodn positiva

vertical.

Se define como deformacidén unitaria a la relacidén entre 1la

deformacidén y la longitud inicial. Se define con la letra griega "cg".

En las pruebas de compresidn a probetas cilindricas en suelbs,
se tiene que en ocasiones se tienen grandes deformaciones antes de
la félla. En este caso se debe hacer una correccioén del Aarea
transversal de la probeta. Si se acepta que la deformacion se da para

un volumen de probeta contante, se puede decir que el area que se va

teniedo conforme avanza la deformacion es:

11
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Obsrve de nuevo la figura 7.1.7. Aqui también se supone gue el
area transversal crece 1igual atodo lo large de 1la probeta. Lo
anterior no es cierto por problemas de esfuerzos gque se tienen en los

extremos de la probeta durante la prueba.
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7.1.3. RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS

En los suelos, se acepta que la resistencia se tiene simpre por
una combinacidn de esfuerzc normal y cortante. Esta és la razon por
la que estudiamos anteriormente como evaluar esfuerzos normal vy
cortante en forma grafica. Esta combinacién de esfuerzos es un punto

en el plano de Mohr.

Las fallas reales en suelos, se acepta dgque nunca se dan por
esfuerzo cortante purc (sin esfuerzo normal actuante). Tampoco se
acepta que tengan resistencia a la tension (la tension la puede
resistir el agua trabkajandc a tensién, o un mineral cementante en
el suelo), ya que esta no es una condicioén confiable ni permanente.
Esta es la razdén por la que se estudié en suelos la resistencia al

esfuerzo cortante (siempre combinado con un esfuerzo normal).

La propuesta clasica para analizar la resistencia de los suelos,
es la de analizar la friccion en el planc de contacto de un blogque
rugoso sobre un plano rugosc. Vea la figura 7.1.8. El esfuerzo normal

se puede definir como:

'y el esfuerzo cortante como:
T

T = et .

A

-E1 angulo ¢' es el angulo que se desplaza la resultante R de la

linea de accién del esfuerzo normal. Vea la figura 7.1.8. En Fisica

13
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clasica se define como coeficiente de friccion estatica a la relacién

entre T y P o entre T y ¢, Y se define como g, de modo que:

=
a

u = = = = tan ¢

Es por esto que la resistencia al esfuerzo cortante de un suelo

granular (a esfuerzos efectivos), se expresa como:

Mas adelante se veran aplicaciones de esto en pruebas

especificas de laboratorio.
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PRUEBAS DE CAMPO

Existen intentos que pretenden correlacionar datos cobtenidos con
pruebas de sondeo del suelo en campo, con la resistencia de 1los
sueleos. Hay que aclarar que hasta el dia de hoy no se ha logrado un
éxito tal en este sentido, de tal forma que se pudiesen sustituir las

pruebas de laboratorio.

16



7.2.1 PRUEBA DE PENETRACION ESTANDAR

Esta prueba se usa para sondear al suelo, hincando por medio de
goclpes de un martillo, una punta recuperadora de muestras alteradas,
l1lamada penetrdmetro estandar. Este penetrdmefro consiste en una
punta cortadora, de acero endurecido, seguida por un tubo de
recuperacion de dos canas. Un diagrama de este equipo se nmuestra 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 golpés que se
obtienen el los dos ultimos tramos de 15 cm, de tal modo qgue se tiene
el numerc para penetrar 30 cm. A este dato final, se le llama numero

de golpes (N).

Se han hecho correlacidnes, que como se dijo antes se deben usar
con sumo culdado, para relacionar el valor del numero de golpes con

la resistencia de arcillas y arenas.

En la figura 7.2.1, se muestra una propuesta para arcillas en

base a la resistencia de éstas en pruebas de compresioén simple (qa,)-

En la fiqura 7.2.2, se muestré el caso para arenas, donde en las
dos primeras graficas intentan poder obtener, ya sea por porcentajes
de grava, arena f limo y datos de penetracion la compacidad relativa
del suelo granular; o ya sea en funcion del esfuerzo vertical y datos
de penetracion, también obtener la compacidad relativa. En base a

esta compacidad, supuesta por estas graficas, se puede uno dar una

17
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idea de la resistencia del suelo grahular, en funcidn del angulo de

friccion, utilizando la grafica inferior de esta 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 la capacidad de carga, conforme va progresando el scndeo.
En la figura 7.2.3, se muestra en la parte superior un esquema de un
cono.lLa desventaja de este equipo es que no recupera muestras, sin
embargo se puede utilizar combinade con otro método de penetracidn,
cuando la estratigrafia sea totalmente desconocida en la zZcona. S1 se
conoce que tipo de suelo corresponde a los datos obtenidos, se puede
obtener la resistencia del suelo, expresada como aﬁgulo de fricciodn

interna © "cohesidén", apoyandose en alguna teoria de capacidad de

carga.

19



7.2.3 PRUEBA CON VELETA DE CAMPO

Esta prueba es relativamente facil de realizar y se aplica a
suelos fino;.AEn 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 gque las cuchillas se profundicen en el suelo, de tal medo
que gquede un colchén de sueloc superficial. A continuacién, vya
posicionada la veleta, se aplica un torgue al eje de la veleta, como
se indica en la figura, con un equipo gue permita conocer el valor
del torque maximo, gue es el que corta al suelo. Con este dato y los
datos geométricos de la veleta, se puede despejar por medio de una
expresioén muy facil de demostrar, el valor de 15 "cohesion" del suelo
fino. Esta prueba se aplica comunmente al fondo de un pdzo a‘cielo

abierto,

20
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7.3.1 TORCOMETRO Y PENETROMETRO DE BOLSILLO

Este tipo de instrumentos, permiten - evaluar «con cierta
aproximacion, la resistencia al esfuerzé cortante no drenada de
suelos finos saturades. Este tipo de resi;teﬁcia se obtiene
formalmente, mediante una prueba triaxial UU. Las pruebas dque se
comentaran a continuacion, se deben 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 esta resistencia se 1le dencmina '"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 torsién y una
perilla con caratula indicadora, todos ellos unidos por- un eje
metidlico. Algunos como el mostrado en la figura, vienen equipados con
vérias veletas. La forma de efectuar la prueba, consiste en aplicarla
al suelo, ' sin sacarle del tubo Shelby, vya gue asi conserva su
confinamiento. Se toma el torcémetro y se hunde en el suélo, lo mas
alejado de las paredes del tubo. Ya gue se hundid hasta el tope, se
alpica una torsion rapida pero con sume 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.
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El penetrdmetro estandar, gque se muestra en la figura 7.3.2,
consiste en un mango cilindrico, que tiene una punta movil, dividida
en la punta de penetracidn y la zona indicadora. Al igual que con el
torcémetro, se recomienda que se aplique a suelos contenidos en un
tubo Shelby. La forma de proceder es la siguiente: El indicador del
penetrdémetro. se coloca en cero; posteriormente se hinca en el suelo
la punta de penetracidén 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 compresidn no drenada, dada
como el esfuerzo desviador de falla, de modo gue para conocer el
valor de "cohesion" o de resistencla no drenada, se debe dividir 1lo

obteriido entre dos.

El wvaleor en laboratorio de estos instrumentos, consiste en gue
permiten calibrar la resistencia de los suelos, lo cual es muy util,‘
cuando se quiere programar una prueba triaxial o© una de corte
directo. Teniendo una idea del valor de la resistencia, se pueden
elegir los instrumentos adecuados para una prueba formal (anillo de

carga, marco de carga , etc.).
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7.3.2 PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

En orden cronoldgico, se puede decir gque la prueba mds populaf
anteriormente, era la prueba de corte directo (gue se comentara mas
adelante). Sin embargo.a partir de laé investigaciones desarrolladas
por Arturo Casagrande en el M. I. T., para desarrollar pruebas de
compresion en probetas cilindricas, se lograron superar algunas
serias desventajas que presentaba la prueba de corte directo.

Actualmente la prueba triaxial es mas popular gque la de corte
directo. No obstante ser una prueba mas complicada, permite una gran
variedad de condiciones de drenaje. También se puede suponer gue

permite aplicar todo el tiempo esfuerzos principales, de modo que no

existe rotacidén de esfuerzos principales, como sucede con la de corte

directo. Existen también concentraciones de esfuerzos, pero son mucho
rﬁés bajos que en corte directo. Otra ven‘taja es éue no tiene un plano‘
predeterminado dé falla, ademds de que se puede representar en el
plano de Mohr como un solo circule, sin dejar de representar a un

estado de esfuerzo tridimensional perfecto.

En la figura 7.3.3, .se presenta esquemdaticamente una camara
triaxial y algunos de sus principios. A la probeta de suelo se le
aisla, por medio de una membrana impermeable, la cual impide que el
fluido confinante (comunmente agua), penetre en los poros del suelo.
La carga axXlal se aplica por medio de un vastago de acero, el cual
debe tener muy pcca friccidn con la abertura de la camara por la cual

pasa. Existe. un mecanismo fuera de la camara due permite el
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movimiento del vastago, sin incrementar la presidn confinante que se
aplica a la probeta. La probeta se puede colocar entre pledras
porosas, sSi se guiere permitir drenaje o medir presicén de poro, o
colocar una sola piedra porosa en la base de la probeta, como se
muestra en la figura. En algun caso especia} (prueba UU sin medicidn

de presion de poreo), se puede precindir de colocar piedras porosas.

En la prueba triaxial, como se comentd antes, se puede suponer
gue se aplican esfuerzos principales en todo el cuerpo de la probeta.
Esto no es del todo cierto, ya gue 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 tefldn o engrasandolas.

En la notacioén que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a'
la diferencia entre el esfuerzo principal mayor y el principal menor,
y lo denominaremos por Aca. De modo gque Acga = o T O, Para pruebas

de compresidn en la camara triaxial se aceptara gue c =0, =0

La prueba triaxial es una prueba mas elaborada que la de corta
directo, y por lo mismo mas compleja. En este tipo de prueba, al
“igual que en la de corte directo, se especifica con dos letras al
tipe de prueba gue se desea realizar, én_funcién de las condiciones
de drenaje, como sigue:
CONDICIONES DE DRENAJE

Primera etapa Segunda etapa Simbolo

25



Consolidada Drenada CD

Consolidada No drenada ’ Ccu

No consolidada No drenada Uu

Las letras gque componen los simbolos proceden de la primera
palabra en inglés de Consolidated o Unconsolidated, para la.primera

etapa, y de Drained o ﬁndrained, para la segunda etapa.

En la figura 7.3.4, se muestran las condiciones 1iniciales
promedio de una probeta en la camara triaxial, en una prueﬁa CD,
estudiada con analisis plano de esfuerzos y la representacidon de Mohr
gque le corresponde. En la figura 7.3.5, se muestran las condicicnes
intermedias promedioc de una probeta esforzada en la segunda etapa,
pero sin llegar todavia a la falla. En la figura 7.3.6, se muestran
las condiciones finales promedio de la probeta en el momentorde la

falla. :

En la figura 7.3.7, se muestran las etapas de la prueba CD, vy
sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos, correspondiendo a
estas un solo circulo, como se muestra en la parte baja. Aqul se

define un angulo de friccion interna en esfuerzos efectivos ¢’.

En la figura 7.3.8, se muestran las etapas de una prueba CU, y
sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos, cor;espondiendo
a estas dos circulos desplazados una distancia con valor uf. Aqul se
definen dos angulos de fricciodn interna: uno aparente, definido por ¢

y otro en esfuerzos efectivos, practicamente 1igual al gque se
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obtendria en una prueba CD, definido por ¢’.

En la figura 7.3.9, se muestran las condiciones de la primera y
segunda étapas de wuna prueba UU, y sus condicicnes en esfuerzoé
totales y efectivos. En el plano de Mohr de abajo, se 1indican las
envelventes tipicas y laresistencia en esfuerzos Eotales, definida

por "C" y el angulo de friccién interna real, definido por ¢’'.
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12 Etapa 2% Etapa Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos
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Fig. 7.3.9 Prueba triaxial de compresion UU
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7.3.3 PRUEBAS DE CORTE DIRECTO

Esta es una prueba muy Vieja para obtener la resistencia, ya que
era usada por Coulomb hace mas de 200 ahos. El principio qgue usa la
prueba es en verdad muy simple. Consiste badsicamente en una probeta
de suelo contenida por una "Caja de corte", la cual esta separada
horizontalmente en dos partes. Una mitad se mantiene fija, respecto a
la otra mitad que se desliza horizontalmente. La carga normal P, se
aplica ‘aplica a la probeta, a través de una placa rigida. Se miden
durante la prueba: la carga horizontal, la deformacion horizontal vy
la deformacidén vertical. Dividiendo la carga vertical vy 1la éarqa
horizontal, entre el area 1inicial de la probeta, se obtienen el
esfuerzo normal y el cortante en el plano de falla. Es importante
observar gque el planc de falla se encuentra forzado, cuandc se usa

este aparato.

En la figura 7.3.10, se muestra un croquis de este equipo. Se
muestran también el tipo de resultado gue arroja esta prueba,
obtenidos en probetas de arena con la misma compacidad relativa.
Cuando se grafican estos datos en él plano de Mchr, se puede obtener

el dngulo de friccién 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 analisis. a esfuerzos efectivos (arena seca), se puede
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andlizar un fendmeno interesante que se verifica en 1la prueba de
corte directo y que se le llama rotacidn de esfuerzos principales. En
la figura 7.3.11, se presentan las condiciones 1iniciales de la
probeta en este tipc de prueba, y en la parte baja se muestra la
representacidén de Mohr, aplicando el método del polo fijo. Observe la
relacidn de los sistemas de referencia X Z y III I. En la figura
7.3.12, se muestran las .= condiciones intermedias, en el momento en
gue on = oh. Observe para esta condicidn la relacidén de los sisfemas
X Z y'III I. En la figura 7.3.13, se muestran las condiciones de la
probeta el el momento de la falla. Observe gque para esta condicion on
se ﬁiene gque on < ohr. Observe ademas la relacion gque guardan los
sistemas X Z y III I. Finalmente observe la figura 7.3.14. En esta
figura se muestran juntas las condiciones inicial, intermedia vy
final, mostrandoe como se va sucediendo la ‘rotacidén 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 impermeablgs.

5. Piedra porosa.

6. Bandas de hule (o rings o ligas).
7. Bomba de vacio.

8. Vernier.

9. Plpetas.

10. Crondmetro.

PROCEDIMIENTO

1. Colocar una membrana impermeable en la base de carga de la
camara triaxial, fijandola con bandas de hule. Cologue una piedra

porosa en la placa de base, saturandcla previamente.

2. Haber secado previamente arena y tener definido el peso y el
volumen a lograr, para obtener la compacidad relativa deseada.
Colocar el molde alrededor de la membrana y dobla; esta, de modo
que gquede forrando la parte interior del molde. no deben haber
bolsas ni dobleces. Conectar vacioc al molde, tomando 'las

precauciones necesarias para no romper la membrana. Conectar a la
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valvula de salida de la piedra porosa inferior, la manguera de la

pipeta que abastecera de agua a la probeta.

3.Usar algun procedimiento conocido, para vaciar la arena en

estado suelto. Compactar  hasta lograr la compacidad deseada,

4. Colocar la cabeza superior a la probeta y sellar la membrana
contra ésta, por medio de bandas de hule. Cuidar gue la cabeza

quede lo mas horizontal posible.

5. Bajar la pipeta, abriendo la valvula de la piedra inferier,

para que la probeta experimente un vacio reducido.

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 gque valor se usa de Ho vy

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 gque se tenga un sello adecuado en la camara. Baje
cuidadosamente el vastago, hasta que fije la cabeza de la

probeta, para poder transportar la camara.

9. Cologue la camara en el marco de carga, manteniendo la pipeta

baja, para generar la tensidén en la probeta. Centre la camara Yy
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asegurese que el vastage 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. Llene la camara con el 1liguido confinante y aoligque "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 anille con el vastago.

11. Cologue el extensodmetro que medira la deformacidén de 1la

probeta. Tome la lectura inicial de éste.

12. Aplique el primer incremento de <carga Yy arrangue el
cronometro. Espere un minutc para apliCar el siguiente
incremento (este tiempo se da para que se libere la presidn de
poro en la arena y garantizar que en verdad es una prueba CD).
13. Continue aplicando incrementos hasta la falla de la probeta.

14. Dibuje el plano de falla si lo hay.

15 Elimine la presién de la camara y baje el liquido confinante.

Recupere la probeta y métala al horno.



INSTRUCTIVO PARA LA PRUEBA DE CORTE DIRECTO

EQUIPO

1. Aparato de corte directo.

2. Balanza con exactitud de 0.01qg.
3. Horno para secar un suelo.

4. Vernier.

5. Crondnmetro

PROCEDIMIENTO

1. Secar en el hornc una cantidad suficiente de arena, para
realizar la prueba. Previamente se deben haber obtenido los pesos
especificos secos, para las condiciones mas suelta y mas compacta
de esa arena. Se debe decidir, que compacidad se le dara a la
arena, ya que el angulo de friccidén interna de las Arenas depende

de ésta.

2. Armar la caja de corte y con el vernier obtener las medidas
interiores de ésta, para conocer el darea transversal que se va a

considerar.

3. Vaciar la arena a volteo, conociendo el peso gue debe tener la
probeta de -  arena, para gque alcance la compacidad deseada. Al

compactar, deberda gquedar la arena a aproximadamente 5 mm del



Qp@rdé.,Se colocara déspués el émbolo rigido que transmitira 1la

‘-.carga. Se deberad cuidar que esta placa quede lo mas horizontal

posible.

4. Aplicar la carga vertical, de modo gue se logre el esfuerzo
vertical deseado. Coloque el extensdmetro gque medira el

desplazamiento vertical.

5. Separar por medio de los tornillos del equipe, las dos placas
que componen la caja de corte., La separacidén debe ser un poco
mayor que la mitad de la particula mas grande contenida en 1la

precbeta de suelo.

6. Ajuste el extensoémetro horizontal que medira el desplazamiento

entre las dos partes de la caja de corte.

7. Aplicar la primera carga horizontal y medir con el crondmetro
un minuto, a partir del inicio. P=ra lo anterior se debe haber
programado la prueba,.de tal medo .2 se llegue a la faila, en

por lo menos diez incrementos.

8., Repetir 1los pasos anteriores, para esfuerzos verticales
diferntes del anterior, para tener por 1o menos tres puntos en el
plano de Mohr. Se recomienda doblar los esfuerzos. En arena seca,

la linea de resistencia debe apuntar al origen del planoc de Mohr.
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INTRODUCCION

En el disefio de una cimentacidn, el ingeniero de mecénica de
suelos debe estimar el comportamiento que tendrd dicha cimen-
tacién ante las diferentes condicicnes de carga a que estara
sujeta.

Basicamente la verificacién del comportamientc comprende las
siguientes dos situaciones:

a) estados limite de falla
b} estados limite de servicio

En esta oportunidad nos ocuparemcs de los estados limite de
servicio, los cuales se refieren a las diferentes condicicnes
en gue trabajara la estructura y cimentacidn durante su vida
util, en la que estard sujeta a cargas permanentes tales como
la carga muerta, la carga viva, etc., vy a cargas transitorias
debidas a vientc o sismo.

La aplicacidédn de las diferentes condiciones de carga a la
cimentacidén y de ésta al subsuelo provocard cambios en el
estado de esfuerzos del suelo y consecuentemente deformacio-
nes. Un diseflo adecuado de la cimentacidn serd agquél que li-
mite los movimientos de la estructura a valores compatibles
con el tipo de estructura o con su entorno.

En resumen, el objetivo del 1ingeniero de cimentaciones sera
el de mantener los hundimientos totales y diferenciales de la
estructura y su cimentacién por abajo de los permisibles,
establecidos por las autoridades municipales o por necesida-
des propias de la obra.

Para poder estudiar el comportamiento de la cimentacidén se
requieren conocer, con suficiente precisidén, las propiedades
esfuerzo-deformacién-tiempo de los diferentes estratos que
constituyen el subsuelo vy que se vean afectados vor las car-
gas que la cimentacidén les trasmite, sean éstas permanentes o
transitorias.

La determinacién de las propiedades esfuerzo-deformacidn-
tiempo para condicicnes dinadmicas de carga forma parte de
otra sesidn del curso, por lo gue Unicamente nos referiremos
a la determinacién de los parametros de compresibilidad del
suelo para condiciones estaticas de carga.

Cuando se pretende determinar la compresibilidad de un suelo
se trata de representar las condicliones en que se encuentra
en el campo, tales como nivel medio de esfuerzos, compacidad,
gradoe se safturacidn, etc.
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6.2

Las propledades mecanicas de compresibilidad pueden obtenerse
mediante pruebas de compresién en la camara triaxial o en el
odémetro. Se llevan a cabo en la camara triaxial en aquellos
materiales tales como arenas limo arcillosas, limeos arcillo-
sos o arcillas limo arenosas en las que el efecto del tilempo
no es muy significativo. Para estos materiales se obtienen
curvas de comportamiento que permiten calcular los médulos de

deformacién ‘',

Para suelcs finos sean éstos saturados o no, la determinacidn
de las propiedades mecanicas de compresibililidad se llevan a
cabc mediante pruebas en el odémetro o conscoliddémetro. En la
figura 1 se muestra en forma esquemdatica un instrumentc de
este tipo.

‘Pruebas de compresidn en el oddmetro

El comportamiento de suelos finos semisaturados del tipo ex-
pansivo © colapsible, 'puede estudiarse mediante pruebas de
compresion en el oddmetro.

Este tipe de suelos es muy susceptible a los cambios de hume-
dad, proveocandose la modificacién en su estructura. Esto se
traduce, en el caso de suelos exXpansivos, en hinchamientos v,
en suelos edlicos del tipo loessial, en colapsos subitos.
ambos problemas pueden ser de consecuencias graves para la
cimentacidn y superestructura.

Las figuras 2 y 3, muestran el comportamiento tipico de estos
materiales.

La potencia de expansidn o colapso queda definida por la
expresion: '

_ Ae '
Ag —iHeO (1)

donde:

Ae : cambio en la deformaciédn unitaria debido a la saturacidn
del material para un nivel de esfuerzos dado

Ae : cambilo en la relacidn de vacios

e, : relacidédn de vacios del material en estado natural para
el mismo nivel de esfuerzos

VIi-2
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Conocido el espesor del estrato (d), con potencia de expan-
sién o colapso y determinando el esfuerzo efectivo actuante
puede calcularse la expansién o colapsc con la expresioén

Ad =2 ¢4 2)

T ite,

Pruebas de consolidacién unidimensional en suelos finos
saturados

Cuando se somete un espécimen de suelo fino saturado como las
arcillas, arcillas limosas y limos arcilleoscos a un ésfuer:zo
de compresidn en donde la deformacién lateral esta restringi-
da, el cambio de wvclumen no ocurre inmediatamente, vya dque
primero debe ser expulsada el agua de poro. Por tanto, debe
transcurrir tiempo para que se verifique la deformacién. A
este fentOmeno se le conoce como proceso de consolidacidn.

Durante el proceso de consolidacidn se generan cambios volu-
métricos debidos a dos fenémenos que ccurren simultéaneamente;
el primero se conoce como retardamiento hidrodindmico o con-
solidaclédn primaria, provocade por la expulsidédn del agua li-
bre o gravitaciocnal contenida en los poros del material; el
segundo, conocido también como consolidacién secundaria, se
debe a la deformacidén viscosa intergranular producida por el
movimiento relativo entre sus grancs @

La teoria de consclidacién descubierta por K. Terzaghi (1325}
explica exclusivamente el retardamiento hidrodindmicc. La
teoria de viscosidad intergranular descubierta por L. Zee-
vaert explica el incrementc en la deformacidn cuando el efec-
to hidrodinamico se ha disipado.

Al ingeniero de mecanica de suelos le interesa encontrar un
procedimiento que le permita el célculo del cambio volumétri-
co de un suelo a través del tiempo sometido a un incremento
de presidén. Estoc ha llevado a la determinacidén de leyes feno-
menolégicas que explican el comportamiento de un suelo
saturado.

Al final de estas notas se incluye el procedimiento completo
para ejecutar una prueba de consolidacién segun lo establece
la ASTM. En dicha norma se explica con detalle el proceso de
consolidacién v se establecen férmulas de interpretacidn para
la consolidacidn secundaria, las cuales se aceptan
ampliamente.
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Se considera sin embargo, gue una interpretacidén mas precisa

del comportamiento del suelo es la gue establece el profesor

L. Zeevaert con su teoria de viscosidad intergranular.

De acuerdo con esta teoria, la ley fenomenoldgica gue contro-
la la deformacidn volumétrica unitaria de un material fino
saturado, gue muestra un comportamiento como el que indica la
figura 4, es comc sigue ‘P :

w

Aey = m, - Ap{F(T.)+Blog (1 +&T})

donde:

mo coeficiente de compresibilidad
velumétrica unitario para la
compresién primaria

Ap: incrementc de presidn
F(T ): funcidén de Terzaghi

B: factor que mide la magnitud
relativa del fenémeno viscoso
intergranular

T - factor tiempo de la teoria de
consolidacién de Terzaghi

£ factor adimensional que
medifica el valor de T,

La determinacién de los parametros en el laboratoric se cob-
tiene transformando la ecuacidn anterior a la forma:

SzZSV'F(Tv)+C110g(1+‘%) 14)

En la figura 4 se explica el significado de los términos nc
conocidos.

Para cada una de las curvas de consolidacidn se determinan
los parametros m,, C, P v &, los cuales se grafican para el

VIi-4
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nivel medio de esfuerzos‘0-+(ﬂ2. tal como se muestra en la
figura 5.

Para la aplicacidn de la expresiéon (3) en un case practico se
debe tomar en cuenta la rapidez con que se aplica la carga,
va dgue para tiempos de consolidacidén menores al tiempo de
construccién puede ser importante la diferencia entre aplica-
cién répida de la carga y aplicacidn lineal, estc es, durante
un tiempo de construccién.

A = Ac_ / t,
Cuando se aplica la carga de manera inmediata la expresién

{3) es la gque se utiliza para el calculo de hundimientos con
el tiempo. '

51 se considera aplicacién lineal de la carga las expresiones

utilizadas son las siguientes:

Para 0 < t < t_

Ag\; = I?’Iv ) AG(J ) ij r(D(T\r)+ 043[3(1 “wj} (5)

T |_ ’E; Ty

donde:

m=8 Cm-12r? .
D(Ty) = 1—#2——32——[1—3‘_4—“)} (6)

Ty m=0 (2m+1)*m4

Para t > t,

Aey, =m, - AG, - [F(Ty - To1) + Blog (104 + &(T, — T\.)) (7)

eh donde
T 1 mz::oo g _(2m+n2n3T
= - —= 3 v 8
(72) et (2m1)2m . (e
Y
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log (1457
Ave=043 - Lm0 o ®

el valor de T, se obtiene igualando las funciones
DO(Tye) = F(Tye — Tor) (10)

para t=t, . La figura 6 muestra las funciones F(T,} vy ®P(T,) en
forma grafica, con las que puede determinarse el valor de
To - :

A continuacidén se presenta un ejemplo de calculo de hundi-
mientos considerando la aplicacidn de la carga en forma inme-
diata vy linealmente; la figura 7 muestra graficamente la
diferencia en el hundimiento en cada caso, los datos para el
cadlculo fueron los siguientes:

d = 500 cm

Ac. = 0.3 kg/cm’
£, = 1 afo

m, = 0.030 cm®*/Kg
C, = 0.0098 cm’/seqg
B =025

£ =046

el estrato se considera drenado por ios dos lados, por lo que
d = 2H

Toe = Sop, = 2098 3 154107 =4.939

T OH? (250)?
de la (6)

T,.~T,,=1.0080 y T,,=3.9246
De la (9)

A, = 0.2034

luego las expresiones (3), (5) y (7) gquedan como sigue:
aplicacidn inmediata de la carga

VI-6
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& =4.5-{F(T,)+0.25log(1 +0.46T.)
y para aplicaciédn lineal:

0 <t <t

5 = 0.91]TV{CD(T1))+0.1075(1 -log‘—g%gﬁi)}

txt,
0r=4.5-{F(T.-3.9246)+0.2510g(1.5973 + 0.46(Tv—4.9392))}
REFERENCTIA AS
1.- Foundations Engineering for Difficult Subsoil Conditions.

L. Zeevaert Van Nostrand Reinhold 1973, pags. 62-70

2.- Propiedades cuantitativas de los materiales del subsuelo,
Tomo II Apuntes de Mecénica de Suelos por L. Zeevaert 1966.
Art. III.8.1 a II1I1.8.3

3.- Viscosidad Intergranular en Suelos Finos Saturadocs.

L. Zeevaert Divisién de Estudios de Posgrado,
Facultad de Ingenieria.
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JIMENEZ LORENZINI EUGENTO 14.- JUAREZ ALVAREZ JUAN CARLOS
JEFE DE LABORATORIO DE INGENERIA CIVIL LABORATORISTA
INSTITUTO  TECNICO DE APIZACO INGENIERIA Y CONTROL DE CALIDAD
PROLONGACION FRANCISCO I. MADERO S/N ' ENRIQUE MOLINA S/N
C.P. 90300 | CD. DE LOS OLIVOS
TEL, 717 88 IRAPUATO, GTO.
TEL. 622 89
LENZ HERNANDEZ OSCAR 16.- MARTINEZ COSIO MARIA DE LOS ANGELES
" JEFE DE LAB, DE MECANICA DE SUELOS JEFE DE FRENTE
FAC: DE INGENIERTIA DE LA UNIVERSIDAD VER. CONSTRUCCIONES CAPU, SA
CALZADA RUIZ CORTINES S/N ) BALLENAS ESQ. TIBURON
FRACC. COSTA VERDE COL. COSTA VERDE
TEL. 21 65 32 BOCA DEL RIO, VER.
MARTINEZ HERNANDEZ ESTEBAN FAUSTO 18.- MENDEZ GARZA MARCO ANTONIO
" LABORATORISTA ASESOR
GEOTECNICA Y CONCRETO CONSTRUCCIONES Y PROYECTOS NINIVE
CALLE GUADALUPE POSADA No. 38 TECNICOS Y MANUALES No. 45
COL. LOS ALCANFORES COL. LOMAS ESTRELLA 2a. SECCION
C.P. 76150 TEL. 608 46 61
QUERETARO, QRO.
TEL. 17 27 53
PORRAS FRANCO JOSE LUIS 20.- RAMIREZ MOYA JOSE LUIS
LABORATORISTA UNIVERSIDAD AUTONOMA DE QUERATARO
GEOTECNIA Y CONCRETO
GUADALUPE POSADA No. 38
COL. LOS ALCANFORES
C.P. 76150
QUERERARO, QRO.
TEL. 17 27 53
RESENDIZ MARTINEZ LUIS 22.- ROBLES RANGEL JUAN FELIPE
GERENTE LABORATORISTA
EMPRESA PARTICUALR SUELOS Y CONTROL SA DE CV
SN. GABRIEL NO. 406 PEPE GUIZAR No. 5773
SANTA ROSA DE LIMA ARCOS DE GUADALIPE
LEON, GTO. ZAPOPAN
TEL. 18 17 13 TEL. 628 27 34
RODEA OSORIO ALEJANDRO 24.- SANDOVAL MONTES ISMAEL

23.-
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JEFE DE SECCION
FERROCARRILES NACIONALES DE MEXICO
AV. JESUS GARCIA No.
COL. BUENAVISTA
DELEG. CUAUHTEMOC
TEL. 547 61 67

140-PISO 11 "C"



R ' #3.

25.—- SANTIAGO GONZALEZ JOSE ALEJO 26.- TRUJILLO SOLIS PEDRO -
UNIVERSIDAD AUTONOMA DE QUERETARO _ LABORATORISTA

GEOVISA," SA ‘DE CV
CERRADA TENORIOS No. 9
EX-HACIENDA DE COAPA
TLALPAN = e
C.P. 14300 -
TEL. 594 27-27

27.~ VILLEGAS ARIZMENDI JUAN SERGIO '

GERENTE DE GEQTECNIA '

INGENIERIA GEOMECANICA, SA

MORELIA No. 60 :

COL. ROMA Sy

DELEG. CUAUHTEMOC - o

C.P. 06700 : ' Coe

TEL. 208 21 88 ' I
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