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1 CAPITULO L- INTRODUCCION Y JUSTIFICACION

A mediados del afio 2009, la Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo fue
invitada a participar en uno de los proyectos mas grandes e importantes en el estado de
Michoacan de Ocampo en cooperacion con el vecino estado de Guanajuato: el
Saneamiento del cauce natural (meandro) del Rio Lerma.

Este proyecto tiene por objeto dar una solucion integral a un problema bastante delicado
y serio, que ocasiona grandes problemas medioambientales pero sobre todo, de salud
publica. Problemas ambientales generados por la insensatez de la sociedad en provocar
un gran corredor de basura desde la periferia del estado de México hasta la zona norte
del estado de Michoacan, generados por desechos industriales y ganaderos pero sobre
todo por la descarga indiscriminada de aguas residuales y domésticas sobre el mismo.
Esto aunado a una incapacidad de las autoridades en la aplicacion de las leyes y
reglamentos en materia ambiental. Ademas de este aspecto ecoldgico, se trata también
de generar un espacio recreativo y turistico que reactive econémicamente esa zona de
nuestro estado, asi como también se espera una importante derrama econdémica que
genere fuentes de empleos.

El gobierno del estado de Michoacan en coordinacion con el Consejo Nacional de
Ciencia y Tecnologia (CONACYT) y la Universidad Michoacana de San Nicolés de
Hidalgo Ilaman a este proyecto: Proyecto 73881 “Saneamiento del cauce natural
(meandro) del Rio Lerma e integracion del mismo a la dindmica urbana de La Piedad
Michoacan”, cuya responsable es la Dra. Rebeca Aneli Rueda Jasso.

Para llevar tan titanica tarea, en esta maxima casa de estudios se organizaron
profesionales de las carreras de Ingenieria Civil, Arquitectura, Economia, Derecho y
Biologia y sus multiples especialidades el llevar a cabo todo el proyecto. Un trabajo por
demas multidisciplinario donde se han dado a la tarea investigadores, becarios y varios
universitarios en aras de responder a esta comitiva de la manera mas profesional y con
un alto grado de responsabilidad.

Estudios por demas variados pero que convergen al mismo objetivo en comun: estudios
que van desde impactos ambientales, modificacion y alteracion del habitat, fauna y flora
en la region, impactos sociales (sobre todo en las orillas del rio Lerma), impactos y
desarrollo econémico, estudios de calidad y trenes de tratamiento de agua potable,
transformacion de la imagen urbana de La Piedad y Santa Ana Pacueco, estudios
geotécnicos, entre muchos mas; han hecho de este proyecto, un proyecto Unico en su
clase.

Dentro de los estudios geotécnicos, que son el objeto de este trabajo de tesis, su
finalidad era en estudiar y explorar el terreno de cimentacion donde se construiran todas
las obras civiles que complementan el proyecto integral: puentes a desnivel, puente
peatonal, vialidad, planta de tratamiento de agua potable y carcamo de bombeo, entre
los més importantes. Estos estudios fueron ejecutados por el area de Mecanica de
Suelos del Laboratorio de Materiales “Luis Silva Ruelas” de la Universidad Michoacana
de San Nicolas de Hidalgo, dentro de las mas estrictas normas de calidad que avalaron y
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dieron certeza a los resultados obtenidos para su correcta interpretacion y toma de
decisiones finales en cuanto a cimentaciones se refiere.

Dentro de todos los trabajos exploratorios que se llevaron a cabo, se tienen los de visita,
inspeccion y recorrido en la zona de estudio (mas de diez kilémetros), pruebas de
Penetracion Estandar (SPT, por sus siglas en inglés) con equipo de perforacion; y pozos
a cielo abierto (PCA) con tractores sobre neumaticos. Todos estos estudios tienen por
objeto o finalidad el estudiar el subsuelo en cuanto a sus caracteristicas fisicas y
mecéanicas se refiere para poder inferir en el comportamiento del suelo antes los
esfuerzos a que estard sometido por accion de las cargas debidas a las obras civiles
antes mencionadas y asi proponer cimentaciones adecuadas, seguras y econémicas. Para
ello se obtienen muestras alteradas e inalteradas de suelo para estudiar todas sus
caracteristicas.

Después de la obtencion de todas las pruebas de laboratorio, se procedi6 a la
interpretacion y correlacion empirica, dada por muchos investigadores, para poder
fundamentar propuestas de cimentacion. Esta tarea es relativamente complicada, ya que
el suelo no se comporta como cualquier otro material como el acero, el concreto o la
madera a los que ya se tiene estudiado en demasia y se tienen todas sus caracteristicas
ya definidas. El suelo es muy variable dentro de una masa terrestre incluso de unos
metros hasta de varios centimetros. Con esto siempre estaremos con un cierto porcentaje
de incertidumbre en cuanto a los resultados que se obtienen de las pruebas de
laboratorio. Sin embargo ya varios afios de aplicacién y perfeccion de muchos ensayes
de laboratorio, han dado lugar a una mayor certeza y seguridad de recomendaciones y
conclusiones constructivas. Con este paradigma desarrollamos el presente trabajo.

La Geotecnia es la aplicacion directa de los conceptos y fundamentos tedricos de la
mecénica de suelos, la mecanica de rocas y la geologia aplicada, a la resolucion de los
problemas concernientes de las cimentaciones en cualquier punto de la corteza terrestre.
Una ciencia en constante evolucion y de la cual en un futuro no muy lejano sera
insustituible en cualquiera de las areas de ingenieria civil: hidrologia, analisis
estructural, software asistido por computadora, vias terrestres, ingenieria sismica,
edificacion, etc.

Una ciencia que sirve no solo para cimentar obras civiles, sino también para cimentar
desarrollo y progreso en nuestro estado, pero sobre todo en nuestro necesitado... pero
necesitado pais.

Carlos Adolfo Coria Gutiérrez

Morelia Michoacéan, Agosto del 2010
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2 CAPITULO IL- ESTUDIOS GEOTENICOS PARA PUENTES

2.1 Introduccion a estudios geotécnicos de Puentes

2.1.1 Definicion de Geotecnia.

La geotecnia es la ciencia que mediante la aplicacién practica de la mecanica de
suelos, la mecéanica de rocas y la geologia aplicada, resuelve los problemas que
tienen que ver con las cimentaciones de cualquier obra civil.

2.1.2 Estudios Geotécnicos.

Son aquellos estudios de campo y laboratorio que mediante la exploracion, la
extraccion y la experimentacion de muestras representativas, asi como  su
correlacion con mapas geoldgicos y litoldgicos del lugar en estudio, nos conducen a
predecir el comportamiento fisico y mecanico del suelo, ante la presencia de cargas
externas que obraran sobre él y su posible impacto de deformabilidad, dando asi
origen a propuestas selectivas de cimentaciones.

2.1.3  Definicion de Puente y Puente Peatonal.

Un puente es una construccion, por lo general artificial, que permite salvar un
accidente geogréafico o cualquier otro obstaculo fisico como un rio, un cafién, un
valle, un camino, una via férrea, un cuerpo de agua o cualquier obstruccion. El
disefio de cada puente varia dependiendo de su funcion y la naturaleza del terreno
sobre el que el puente es construido.

Un puente peatonal es la parte de la infraestructura vial que permite el cruce seguro
de los peatones a través de vias donde las velocidades vehiculares no permiten un
cruce seguro a nivel.

2.2 Marco teorico

2.2.1 Carta geologica. Descripcion geologica de La Piedad Michoacan.

Los mapas geoldgicos o cartas geoldgicas constituyen un método en ingenieria
civil para representar cartograficamente informacion geoldgica con fines de
planificacién y uso de territorio y para el proyecto, construccion y mantenimiento
de obras de ingenieria; aportan datos sobre las caracteristicas y propiedades del
suelo y del subsuelo de una determinada zona para evaluar su comportamiento y
prever los problemas geoldgicos y geotécnicos (Gonzalez de Vallejo, 2004).
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Los datos incluidos en los mapas geoldgicos tales como la topografia, relieve,
litologia, estructura, etc., permiten deducir informacion valiosa sobre las
propiedades de los materiales, pero las descripciones geoldgicas no son suficientes
para su aplicacion en ingenieria por los siguientes motivos:

e No aportan datos cuantitativos de las propiedades fisicas y mecanicas, ni sobre
la heterogeneidad y anisotropia de los materiales.

e No representan los componentes del medio geolégico con significado geotécnico
y su influencia en trabajos de planificacion e ingenieria.

e No representan el caracter dinamico del medio geoldgico en relacion a la
ingenieria.

La Geologia que presenta el municipio de La Piedad Michoacan y su vecina
cabecera municipal de Santa Ana Pacueco Guanajuato es la de tres tipos de
materiales: en la parte Oeste y suroeste de la Piedad (ver Figura 1) se observa una
gran cantidad de material basaltico (ver Figura 2 de simbologia). El basalto en una
roca ignea de tipo extrusivo de color gris a oscuro muy abundante en casi todos los
estados de la Republica Mexicana. En la parte y norte y sur (ver Figura 1) se
encuentran suelos denominados aluviales, producidos esencialmente por el
transporte, arrastre y depositacion que les producen las corrientes fluviales. En la
parte noroeste de La Piedad (Figura 1) justo en la zona urbana se encuentran
pequefios zonas de Tobas. Las tobas son rocas igneas de tipo extrusivo;
generalmente son poco resistentes pero hay algunas bien consolidadas que pueden
resistir cualquier tipo de cimentacion.

Figura 1.- Carta geologica general de La Piedad Michoacan.
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Figura 2.- Simbologia geoldgica de roca y suelo en La Piedad Michoacéan

2.2.2 Descripcion geoldgica general del meandro de La Piedad Michoacan.

El origen y formacion de los suelos estd asociado al intemperismo quimico,
mecénico y bioldgico de los estratos rocosos o roca madre sobre la corteza terrestre.
Estos agentes intemperizantes modifican a la roca madre quimicamente cuando se
transforman algunos de sus constituyentes por otros, estructuralmente diferentes.
Estos agentes pueden ser la carbonatacion, la oxidacion, disolucion, la hidratacion y
la hidrdlisis. Los agentes fisicos que juegan un papel importante en la
intemperizacién mecénica de las rocas son los cambios de temperatura asociados a
la expansion y contraccion de las rocas y que rompen su estructura molecular, la
accion del viento y agua conlleva a un deterioro lento y gradual del material por
efecto de friccion y erosion. El intemperismo biolégico es llevado a cabo sobre todo
por la accién de la materia organica y microorganismos vivos que alteran y
destruyen a la roca madre.

Una vez constituida esta primera etapa del ciclo geoldgico de formacién de suelos,
tiene lugar al proceso de asentamiento y/o transporte de la parte degradada o suelo
de la roca. A los suelos que quedan en el lugar o in situ donde se generaron, se les
denomina suelos residuales y a los que se transportan por accion del viento o agua a
otro lugar distinto en donde fueron creados, se les denomina suelos transportados.

Dependiendo el tipo de agente de transporte tenemos una amplia variedad de
suelos. Los que se son depositados por la accion dinamica del viento se denominan
suelos edlicos; los suelos que son depositados por la accion de los glaciares (no
comunes en nuestro pais) son los Illamados suelos glaciales; y los suelos que son
depositados por las corrientes de agua se llaman suelos aluviales o fluviales.
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Estos ultimos se subdividen en depositos de corrientes interconectadas y depoésitos
de cinturones meéndricos. Los primeros son ocasionados por la gran erosion y
transporte de sedimentos que ocasionan hidrograficamente los rios jovenes. Para los
segundos partiremos del significado de la palabra meandro. La palabra meandro se
deriva del griego maiandros que significa “curvas”, es decir es la curva de un rio.
Hidrograficamente se dice que es un rio maduro el que ocasiona este fendmeno. La
caracteristica fundamental de estos rios es que el suelo en sus orillas es
continuamente erosionado donde es concavo y es depositado en los puntos en que
el borde es convexo. Estos depositos son una combinacion de arenas, limos y
arcillas muy comunes en todo el margen del rio Lerma y que es importante
considerar porque esto tiene que ver con las estratigrafias del suelo asi como sus
propiedades indices y mecanicas para uso en cimentaciones. Ver Figura 3.
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Figura 3.- Vectores de erosion y sedimentacion

2.2.3  Generalidades de Cimentaciones Superficiales.

La parte inferior de una estructura se denomina generalmente cimentacion y su
funcidn es transferir la carga de la estructura al suelo en que ésta descansa. Una
cimentacion adecuadamente disefiada es la que transfiere la carga a través del suelo
sin sobresforzar a éste. Sobresforzar al suelo conduce a un asentamiento excesivo o
bien a una falla cortante del suelo, provocando dafios a la estructura.
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En forma general las cimentaciones pueden ser clasificadas en dos grupos:
cimentaciones directas y cimentaciones indirectas (ver Figura 4 y Figura 6). Una
cimentacion directa es aquélla en la cual los elementos verticales de la
superestructura se prolongan hasta el terreno de cimentacion, descansando
directamente sobre él mediante el ensanchamiento de su seccién transversal con el
fin de reducir el esfuerzo unitario que se transmite al suelo. De este tipo son las
zapatas aisladas, las zapatas conectadas, las zapatas ligadas, las cimentaciones por
trabes y las losas de cimentacion (Ver Figura 4). Se le denomina cimentacién
superficial si la profundidad de desplante Df de la cimentacién es menor que o
igual al ancho de la misma (ver Figura 5). Se ha sugerido que cimentaciones con Df
igual a 3 6 4 veces el ancho de la cimentacion se definen como cimentaciones
superficiales. En caso contrario se denominan cimentaciones profundas.

Emparrillado

Figura 4.- Tipos de Cimentaciones directas (Gonzalez de Vallejo, 2004)
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Figura 5.- Geometria de una cimentacion directa (Gonzélez de Vallejo, 2004)

Una cimentacion indirecta es aquella que se lleva a cabo por elementos intermedios
como los pilotes, los cilindros y cajones de cimentacion. (Ver Figura 6)

s s

T T T TTerrenn blando
Terreno

T homogéneo T T

T T Esfuerzos de T ’I

Esfuerzos de || TE&:’;:H el Terrenio duto
reparto A o
en el temenci I T N T

a) b}

Figura 6.- Cimentaciones Profundas; a) En terreno homogeéneo, b) En terreno no
homogéneo (Gonzalez de Vallejo, 2004)

Una zapata aislada o corrida es simplemente una ampliacion de un muro de carga o
columna que hace posible dispersar la carga de la estructura sobre un area grande
del suelo. En suelos con baja capacidad de carga, el tamafio de las zapatas
requeridas es grande y poco practico. En tal caso, es mas econémico construir toda
la estructura sobre una losa de concreto, denominada losa de cimentacion.

Las cimentaciones con pilotes y pilas perforadas se usan para estructuras mas
pesadas cuando se requiere gran profundidad para soportar la carga. Los pilotes son
miembros estructurales hechos de madera, concreto o acero, que transmiten la carga
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de la superestructura a los estratos inferiores del suelo. Segin como transmiten sus
cargas al subsuelo, los pilotes se dividen en dos categorias: pilotes de friccion y
pilotes de punta. En el caso de los pilotes de friccidn, la carga de la superestructura
es soportada por los esfuerzos cortantes generados a lo largo de la superficie lateral
del pilote. En los pilotes de punta, la carga soportada es transmitida por su punta a
un estrato firme.

En el caso de pilas perforadas, se taladra un agujero en el subsuelo y luego se
rellena con concreto, debiéndose usar un ademe de metal mientras se taladra el
agujero. El ademe se deja ahogado en el agujero o se retira durante la colocacion
del concreto. Generalmente, el didmetro de una pila perforada es mucho mayor que
el de un pilote. La distincion entre pilotes y pilas perforadas deja de ser clara para
un diametro de aproximadamente 1 m, y luego las definiciones y la nomenclatura
son inexactas.

Las zapatas corridas y las losas de cimentacion se denominan cimentaciones
superficiales y las cimentaciones con pilotes y pilas perforadas, se clasifican como
profundas. En un sentido més general, las cimentaciones superficiales son aquellas
que tienen wuna razén de profundidad de empotramiento a ancho de
aproximadamente menor que cuatro. Cuando la razén de profundidad de
empotramiento contra ancho es mayor, la cimentacion se clasifica como profunda.

2.2.4 Esfuerzo de corte en suelos.

La resistencia de la masa de un suelo es la resistencia interna por area unitaria que
ofrece el suelo para resistir la falla y el deslizamiento a lo largo de cualquier plano
dentro de él.

Se acepta que la resistencia al corte t de un suelo viene dada por la ecuacion de
Coulomb:

T=c+ P (tan @) (1)

en la que:

1= Resistencia al corte del suelo, en kg/cm®.
¢ = Cohesién del suelo, en kg/cm?.

P = Presion intergranular, en kg/cm?.

¢ = Angulo de friccion interna del suelo.

La cohesion es la adherencia entre las particulas del suelo debido a la atraccion
entre ellas en virtud de las fuerzas moleculares.
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El angulo de friccion es un valor de adoptado de manera convencional y que
depende de la uniformidad de las particulas del suelo, del tamafio y forma de los
granos, entre los mas importantes.

Sin embargo el esfuerzo cortante en suelos puede estar definido por los esfuerzos
efectivos mediante la siguiente expresion:

T=c¢ +(c’-u) tan ¢’ 2
donde
T = resistencia al corte del suelo en kg/cm?
¢’ = cohesion efectiva, en kg/cm?
o = esfuerzo total normal, en kg/cm?
u = presién de poro, en kg/cm?

¢ = angulo de friccion interno efectivo

La ecuacion anterior representa una recta (¢',1) que se denomina envolvente de
falla, y deben de visualizarse algunos aspectos en la Figura 7.

T ¢
Estados imposibles
® (3) '« Estados de rotura

(1)
Estados posibles
® 2

{:I 5

Figura 7.- Esfuerzos de falla (Gonzalez de Vallejo, 2004)

El punto 1 se ubica exactamente sobre la envolvente de falla, por lo tanto es un
estado de falla o rotura.

El punto 2 se ubica por debajo de la envolvente de falla, por lo que no se tiene
ningun estado de falla.
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El punto 3 representa un estado imposible de esfuerzos, ya que para entonces habra
fallado el suelo ademas de que sobrepasaria el méximo esfuerzo de la envolvente de
falla.

2.2.5 Determinacion en laboratorio de los parametros de resistencia al corte.

Los parametros de resistencia cortante de un suelo son determinados en el
laboratorio principalmente con dos tipos de ensaye; la prueba de corte directo y la
prueba triaxial. En esta Gltima se tiene también el ensaye de compresion simple.

2.2.5.1 Prueba de corte directo.

Un diagrama del aparato se muestra en la Figura 8. El equipo consiste en una caja
de corte metalica en la que se coloca el espécimen. Las muestras son por lo general
circulares, de seccion transversal de 20 a 25 cm? y de 2.5 a 3 cm de altura. La caja
estad cortada horizontalmente en dos partes. La fuerza normal sobre el espécimen se
aplica desde la parte superior de la caja de corte. La fuerza cortante es aplicada
moviendo una mitad de la caja respecto de la otra para generar la falla en el
espécimen de suelo.

Figura 8.- Equipo de corte directo (cortesia de Pinzuar)
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2.2.5.2 Prueba Triaxial

La prueba triaxial de corte es uno de los métodos mas confiables para determinar
los parametros de la resistencia cortante. Entre las principales ventajas de estas
pruebas tenemos:

a) Proporciona informacion sobre el comportamiento esfuerzo-deformacién
unitaria del suelo, cosa que no hace la prueba de corte directo.

b) Proporciona condiciones mas uniformes de esfuerzo que la prueba de corte
directo con sus concentraciones de esfuerzos a lo largo del plano de falla.

c) Proporciona mas flexibilidad en términos de trayectoria de carga.

En la prueba triaxial se usa generalmente un espécimen de suelo de
aproximadamente 36 mm de didmetro y 76 mm de longitud. EI espécimen queda
encerrado por una membrana delgada de hule y se coloca dentro de una camara
cilindrica de plastico que se llena generalmente de agua.

Las pruebas Triaxiales usuales se realizan en dos etapas: consolidacion y ruptura.
La primera consiste, generalmente, en aplicar al espécimen antes mencionado una
presion hidrostatica. Durante la segunda etapa, el espécimen se lleva a la falla por
carga o descarga vertical, manteniendo constante la presion confinante. Para
generar la falla cortante en el espécimen se aplica un esfuerzo axial a través de un
émbolo vertical de carga (Ilamado esfuerzo desviador). El marco triaxial se muestra
en la Figura 9.

Comparsdor
do carga

Céluia tiaooal

Linea de
drenag

Peeciras

‘ porosas

Presion oo
chmara o)

Transducion
dey prosion
o SO

-

— —- :

-
ED =" Panel do
1 Wchira
Presion i . 1= doprosion
inboraicial Ferubcind
() ()

a) b)

Figura 9.- a) Marco de pruebas Triaxiales (Gonzalez de Vallejo, 2004); b) Equipo
triaxial del laboratorio de materiales “Ing. Luis Silva Ruelas”, UMSNH
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Se proporciona también conexiones para medir el drenaje hacia dentro o hacia
afuera del espécimen, o para medir la presion de poro del agua (segun las
condiciones de la prueba).

La representacion de los resultados en un diagrama de Mohr esta constituida por
una serie de circulos, cuya envolvente permite obtener los parametros del material
estudiado en el intervalo de esfuerzos considerado.

Tres tipos estdndar de pruebas Triaxiales son generalmente llevadas a cabo. A
saber:

a) Prueba consolidada-drenada (CD)

En esta prueba se admite el drenaje de la muestra bajo presion general especificada,
hasta que se ha completado la consolidacion; manteniendo el drenaje, se aplica el
esfuerzo de diferencia principal en forma suficientemente lenta como para asegurar
que el exceso de presién de agua de poro se mantenga en cero.

Los circulos de Mohr representativos de esta prueba se muestran en la Figura 10.

T v

Ensaye I
Ensaye Il -
+m
{:I -
‘.‘Ensaye I O3 o1

Figura 10.- Estados de falla de las pruebas CD (Gonzélez de Vallejo, 2004)

b) Prueba consolidada-no drenada(CU)

En esta prueba se permite drenaje de la muestra bajo una presion general
especificada, hasta que se ha completado la consolidacién; luego se aplica el
esfuerzo de diferencia principal sin permitir que se produzca drenaje. Se realizan
mediciones de presion de agua de poro durante la parte de la prueba en la que no
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hay drenaje. Los circulos de Mohr representativos de esta prueba se muestran en la
Figura 11.

Envolvente de falla del
esfuerzo efectivo;

= tan @

T
: <
E )
8 . Envolvente de falla del
esfuerzo total
S =0 tan px)
ey
i : C 1A = B.s
33 33 o3| Gl
—
(Aug)s (Aug)s
ESFUERZO NORMAL

Figura 11.- Estados de falla para las pruebas CU (Braja, 2001)

c) Prueba no consolidada-no drenada (UU)

En este caso se somete la muestra a la presion general especificada, tras la cual se
aplica inmediatamente el esfuerzo de diferencia principal sin permitir drenaje, en
momento alguno de la prueba. Los circulos de Mohr representativos de esta prueba
se muestran en la Figura 12.

T

Circulo de esfuerzos efectivos
(el mismo para los tres ensayes)
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Figura 12.- Estados de falla para las pruebas UU (Gonzélez de Vallejo, 2004)
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d) Compresion simple.

Es una prueba triaxial que consiste en colocar una probeta de suelo cilindrica en
una prensa ordinaria y romperla a compresion sin ningun confinamiento lateral, es
decir 03=0. Tiene el inconveniente de llevarse solo a cabo sobre arcillas, limos o
suelos muy cohesivos. La Figura 13 muestra el circulo de Mohr con su envolvente
de falla.

Cu

=l
=

qu

Figura 13.- Envolvente de falla de prueba de compresién simple (Gonzélez de Vallejo,
2004)

Cada una de las pruebas anteriores tiene una aplicabilidad técnica diferente, ya que
estara influenciado por las caracteristicas fisicas de los lugares de cimentacion. Para
lugares donde se cimentard sobre arenas o materiales friccionantes pueden
simularse con las pruebas CD y CU ya que las condiciones de drenaje pudieran
llegar a ser muy representativas. En cambio para lugares donde se cimentaran sobre
suelos cohesivos, las pruebas UU y de compresion simple son las mas
caracteristicas.

2.2.6  Consolidacion.

Se Ilama consolidacion a la reduccion paulatina de la relacion de vacios que sufre
un suelo de baja permeabilidad sometido a cargas de larga duracion.

Un incremento del esfuerzo provocado por la construccién de cimentaciones u otras
cargas comprime los estratos del suelo. La compresion es causada por a)
deformacion de las particulas del suelo, b) reacomodo de las particulas del suelo, y
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c) expulsion de agua o aire de los espacios vacios. En general, el asentamiento del
suelo por cargas se divide en tres amplias categorias:

1. Asentamiento inmediato, provocado por la deformacion elastica del suelo
seco y de suelos humedos y saturados sin ningan cambio en el contenido de
agua. Los célculos de los asentamientos inmediatos se basan, generalmente,
en ecuaciones derivadas de la teoria de la elasticidad.

2. Asentamiento por consolidacion primaria, es el resultado de un cambio de
volumen en suelos saturados cohesivos debido a la expulsion del agua que
ocupa los espacios vacios.

3. Asentamiento por consolidacion secundaria, se observa en suelos saturados
cohesivos y es resultado del ajuste elastico de la estructura del suelo. Este
sigue al asentamiento por consolidacion primaria bajo un esfuerzo efectivo
constante.

Se pueden determinar las caracteristicas de un suelo durante la consolidacién
unidimensional por medio de la prueba del consolidémetro o del odémetro (ver
Figura 14). En la Figura 14 inciso a), se ve un corte esquematico del
consolidometro u odémetro en cuestion. EI espécimen de prueba esta en la forma de
un disco, retenido dentro de un anillo metalico, contenido entre dos piedras porosas.
La piedra superior, que puede moverse dentro del anillo con pequefio margen, esta
fijada por debajo de una tasa metélica, a través de la cual se aplica presion al
espécimen. Todo el conjunto descansa sobre una celda de agua a la que tiene acceso
el agua de poro de la muestra. El anillo que confina la muestra puede ser o bien fijo
(rigidamente unido al cuerpo de la celda), o flotante (libre de desplazarse
verticalmente); internamente, el anillo debe tener una superficie lisa y pulida para
reducir la friccion lateral. El anillo de confinamiento impone una condicion de
deformacion lateral nula en la muestra. Se mide la compresion de la muestra bajo
presion, por medio de micrometros de carga y deformacion. En la actualidad
existen equipos electronicos mas sofisticados para realizar la prueba de
consolidacién siendo el més difundido y utilizado el consolidémetro tipo BAK. Ver
Figura 14, inciso b).

a) b)

Figura 14.- a) Corte diagramético de un consolidometro (Gonzélez de Vallejo, 2006);
b) Equipo tipo BAK y muestra para la prueba de consolidacion (UMSNH)
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2.2.6.1 Consideraciones fundamentales sobre consolidacion.

Cuando un estrato de suelo estd sometido a un incremento de esfuerzos, la presién
de poro del agua aumenta repentinamente. En suelos arenosos que son altamente
permeables, el drenaje causado por el incremento en la presion de poro del agua se
lleva a cabo inmediatamente. EIl drenaje del agua de los poros va acompafiado por
una reduccion de volumen de la masa del suelo, generandose un asentamiento.
Debido al rapido drenaje del agua de los poros en los suelos arenosos, el
asentamiento inmediato y la consolidacion se efectian simultdneamente. Sin
embargo, no es el caso para suelos arcillosos, que tienen baja permeabilidad. El
asentamiento por consolidacion depende del tiempo.

Asi es como analizaremos la deformacion de un estrato de arcilla saturada sometida
a un incremento de esfuerzos. Un estrato de arcilla saturada de espesor H esta
confinado entre dos estratos de arena y sometido a un incremento instantaneo en el
esfuerzo total de Ac. Sabemos que

Ac =Ac’+ Au

Donde Ac’= incremento en ¢l esfuerzo efectivo

Au = incremento en la presion de poro del agua.
Como la arcilla tiene muy baja permeabilidad y el agua es incompresible
comparada con el esqueleto del suelo, en el tiempo t = 0, el esfuerzo incrementado
total, Ao, sera tomado por el agua (Ac = Au) a toda profundidad. Ningun esfuerzo
sera tomado por el esqueleto del suelo (es decir, el esfuerzo efectivo incrementado
Ac'=0).
Después de la aplicacion del esfuerzo incrementado Ac al estrato de arcilla, el agua
en los espacios vacios empezara a ser expulsada y se drenara en ambas direcciones
hacia los estratos de arena. Por medio de este proceso, el exceso de presion de poro
del agua en cualquier profundidad sobre el estrato de arcilla decrecera
gradualmente y el esfuerzo total por los sélidos del suelo (esfuerzo efectivo) se
incrementard. Asi entonces, en el tiempo 0<t< o
Ac = Ac’+ Au (Ac™>0 y Au < Ao)

Sin embargo, las magnitudes de Ac” y Au a diversa profundidades cambiard
dependiendo de la distancia minima de la trayectoria de drenaje a cualquiera de los
estratos de arena, superior o inferior.

Teodricamente, en el tiempo t = oo, la presion de poro completa en exceso se disipara
por drenaje desde todos los puntos del estrato de arcilla, dando Au = 0. El
incremento de esfuerzo total Ac se tomara entonces por la estructura del suelo, por
lo que

Ac = Ac’

Este proceso gradual de drenaje, bajo la aplicacién de una carga adicional y la
transferencia asociada de presion de poro en exceso al esfuerzo efectivo, ocasiona
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el asentamiento dependiente del tiempo (consolidacion) en el estrato del suelo
arcilloso.

2.2.6.2 Arcillas normalmente consolidadas y preconsolidadas.

Un suelo en el campo a cierta profundidad ha estado sometido a una cierta presion
efectiva maxima en el pasado de su historia geoldgica. Esta presion efectiva
méaxima pasada puede ser igual 0 mayor que la presion de sobrecarga existente en el
tiempo del muestreo. La reduccion de la presion en el campo es causada por
procesos geoldgicos naturales o por procesos humanos. Durante el muestreo del
suelo, la presion de sobrecarga efectiva existente es también liberada, resultando
cierta expansién. Cuando el espécimen estda sometido a una prueba de
consolidacién, una pequefia cantidad de compresién (es decir, un pequefio cambio
en la relacion de vacios) ocurrira cuando la presién total aplicada es menor que la
presion de sobrecarga efectiva maxima en el campo a la que el suelo fue sometido
en el pasado. Cuando la presién total aplicada sobre el espécimen es mayor que la
presion efectiva maxima en el pasado, el cambio en la relacion de vacios es mucho
mayor, y la relacion e-logo” es practicamente lineal con una pendiente mas
inclinada.

Esta relacion es verificada en el laboratorio cargando el espécimen de manera que
se exceda la presion de sobrecarga efectiva maxima y luego descargandolo y
recargandolo de nuevo. La grafica e-logc” para tales casos se muestra en la Figura
15, en donde cd representa la descarga y dfg representa el proceso de recarga.

Relacion de vacios, e

Presion efectiva, o escala logaritmica

Figura 15.- Grafica de e versus log o™ que muestra las ramas de carga, descarga y
recarga (Braja, 2001)
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Esto nos conduce a las dos definiciones béasicas de la arcilla con base en la historia
de su esfuerzo:

» Normalmente consolidada: la presion de sobrecarga efectiva presente es la
presion maxima a la que el suelo fue sometido en el pasado.

» Preconsolidada: la presion de sobrecarga efectiva presente es menor que la
que el suelo experimentd en el pasado. La presion efectiva méxima en el
pasado se llama esfuerzo de preconsolidacion.

La presion efectiva en el pasado no se determina explicitamente porque es
usualmente una funciéon de procesos geoldgicos y, en consecuencia, debe ser
inferida de los resultados de pruebas de laboratorio.

Casagrande (1936) sugirid una simple construccion grafica para determinar la
presion de preconsolidacion ¢'c a partir de la grafica de laboratorio e-logs™. El
procedimiento es el siguiente:

1.- Por observacion visual, establezca un punto a en donde la gréafica e-logo” tenga
un radio de curvatura minimo. (Ver Figura 16, punto verde)

2.- Dibuje una linea horizontal ab. (Ver Figura 16, linea color cyan)
3.- Dibuje la linea ac tangente en a. (Ver Figura 16, linea color azul)

4.- Dibuje la linea ad, que es la bisectriz del angulo bac. (Ver Figura 16, linea
magenta)

5.- Proyecte la porcion de la recta gh de la grafica e-logc’ hacia atras para
intersecar ad en f. La abscisa del punto f es la presion de preconsolidacion ¢'c.
(Ver Figura 16, linea magenta vertical)

N

Relacion de vacios, e

Presion efectiva. ¢ escala logaritmica

Figura 16.- Procedimiento gréafico para determinar la presion de preconsolidacion
(Braja, 2001)
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2.2.6.3 Calculo del asentamiento causado por una consolidacién primaria unidimensional.

Consideremos un estrato de arcilla saturada de espesor H y éarea de seccion
transversal A bajo una presion c’o de sobrecarga efectiva promedio. Debido a un
incremento de presion Ao, sea el asentamiento primario igual a S. Al final de la
consolidacion, Ao =Ac’.

Entonces, el cambio de volumen (ver Figura 17) se obtiene por
AV=V,-V;=HA-(H-S)A=SA (3)

donde V, y V1 son los volumenes inicial y final, respectivamente. Sin embargo, el
cambio de volumen total es igual al cambio en el volumen de vacios AV..
Entonces,

AV = SA = Vv, — Vv; = AVv 4)

donde Vv, y Vv son los volimenes de vacios inicial y final, respectivamente. De la
definicién de la relacion de vacios, tenemos

AVv = AeVs (5)
Donde Ae = cambio en la relacion de vacios. Pero

Yo AR

" 1+en 1+eo

Vs (6)

Donde eo = relacion de vacios inicial en el volumen Vo, entonces de las
ecuaciones (7), (8), (9) y (10), obtenemos

AH
AVZSAZACVSZ:[

Ae
+eo

S=H = (11)

14w

Para arcillas normalmente consolidadas que muestran una relacion e-log ¢ lineal
(ver Figura 18)

Ae=Cc [log (6" + Ac") —log ¢'y] (12)

Donde Cc = pendiente de la gréfica e-log 6" y se define como el indice de
compresion. Sustituyendo la ecuacion (13) en la ecuacion (14) resulta:
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Cc "o+ As”
S=H——log =] (15)
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Figura 18.- Caracteristicas de consolidacion de una arcilla normalmente consolidada
(Braja, 2001)

En arcillas preconsolidadas (Ver Figura 19), para ¢’o+ Ac'< 6, la variacion e-log
o’en campo sera a lo largo de la linea cb, la pendiente de la cual serad
aproximadamente igual a la pendiente de la curva de rebote de laboratorio. La
pendiente de la curva de expansion Cs se denomina indice de expansion, por lo que

Ae=Cs [log (6" + Ac") —log 6’,] (16)

De las ecuaciones (17) y (18) tenemos

S = H-=— Jog [Z22] (19)

1+ea
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Si o'g+ Ac™> o', entonces

] & e ‘at Az
= —1+ H—
S Hl+ea Iog [:'a] Hl+ea Iog [a a'a ] (20)
c a
& | " T
| Curva de
:;!, consolidacion
= virgen
]
;‘E Curva de rebot
g laboratorio Curva de
= pendiente = Cs consolidacion en
?8 laboratorio
R
= g
Ode, | PR S )
$y
Gy O

Presion efectiva, ¢ (log)

Figura 19.- Caracteristicas de consolidacion de una arcilla preconsolidada (Braja, 2001)

2.2.6.4 Indice de compresion (Cc).

Varios autores han propuesto distintas formulaciones para determinar este valor,
siendo las caracteristicas indices como plasticidad (en especial el limite liquido
LL), relacion de vacios y densidad de sélidos, las mas determinantes.

Terzagui y Peck propusieron las siguientes expresiones:
Para arcillas inalteradas:

Cc = 0.009(LL — 10) (21)

Para arcillas remoldeadas:

Cc = 0.007(LL — 10) (22)

En ausencia de estos datos de plasticidad, Rendon —Herrero (1983) propusieron la
siguiente expresion:
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z.38
Cc = 0.141 Gs1? [%] 23)

Asi mismo Nagaraj y Murty (1985) expresaron el indice de compresién como

LL (%)

Cc=0.2343 100

Gs (24)

2.2.6.5 Indice de expansion (Cs).
El indice de expansion es apreciablemente menor en magnitud que el indice de
compresion. En la mayoria de los casos

Cs=>atcCc (25)
5 10

2.2.6.6 Calculo del incremento de esfuerzo bajo una cimentacion.

El incremento en el esfuerzo vertical en el suelo causado por una carga aplicada
sobre un &rea limitada decrece con la profundidad z medida desde la superficie del
terreno. Dicho incremento del esfuerzo efectivo Ac” debe ser el aumento promedio
debajo del centro de la cimentacion. Suponiendo que la presidén se incrementa
parabolicamente, estimamos el valor de Acpromedio COMO (Regla de Simpson):

_ gy Ay + Ay (26)

4 alpram) &

Donde 4,, 4., y 4, representan el incremento en la presion en la parte superior, en
la parte media y en el fondo del estrato, respectivamente.

Las magnitudes de 4, 4., y 4, sobre un estrato de arcilla debajo del centro de una
cimentacion se calculan usando los principios de distribucion de esfuerzos en el
suelo mediante graficos como las curvas de Fadum (ver Figura 20).
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Figura 20.- Curvas de Fadum (Crespo Villalaz, 2000)

Para facilitar la obtencion del incremento de presion debajo del centro de un area
rectangular, también usamos la siguiente relacion:

Donde:

AG (debajo del centro) =  IC (27)

g = carga neta por area unitaria sobre la cimentacion
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Ic =f(my, ny)

my=—
1B

L = longitud de la cimentacién
B = ancho de la cimentacion
z = distancia medida desde el fondo de la cimentacion

La variacion de Ic con m; y n; se dan en la Tabla 1.

my
m 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
020 099 0997 0997 0597 0997 0997 0997 0997 0997 0.997
046G 090 0976 0977 0977 0977 0977 0977 0977 0977 0977
060 0.8%2 0932 0936 0936 0937 0937 0937 0937 0937 0937
0.80 0.800 0.870 0.878 0.880 0.881 0.881 0881 0.881 0881 (381
106 0701 0800 0814 0817 0818 0818 (¢8i8 0818 0818 0388
120 0606 0727 0.748 0753 0.754 0.755 0755 0755 0755 0755
140 0522 0.658 0.685 0.692 0.694 0.695 0695 069 0696 .69
1.60 0449 0593  0.627 0.636 0639 0640 0641 0641 0641 0.642
1.80 0.388 0.534 0.573 0585 0590 059) 0592 0592 0593 0593
200 033 0481 0525 0540 0545 0547 G548 03549 0549  0.549
306 C.17% 0293 G348 0373 0384 0389 0392 0393 0394 0.395
400 0.108 0.190 0241 0269 0285 0.293 298 0301 0302 0.303
506 0072 0131 0174 0202 0219 0229 (236 0240 0242 0.244
600 0051 0.095 0.13¢ 0155 0.172 0.184 0192 0.197 0200 0202
700 0038 0072 0QJ0¢ 0122 0139 0150 0158 0.164 0.168 0.171
800 0029 0056 00679 0.098 0013 0125 0133 0.139 0.i144 0.147
9200 0023 0045 0064 0081 0094 0105 0113 0.119 0124 0128
10,06 0.019 0037 0053 0.067 0079 008 06097 0103 0.108 0.112

Tabla 1.- Variacion de Ic con m; y n; (Braja, 2001)

2.2.7 Capacidad de carga ultima de cimentaciones superficiales.

2.2.7.1 Conceptos generales.

Consideraremos una franja de cimentacion (es decir, una cuya longitud es
tedricamente infinita) descansando sobre la superficie de una arena densa o de un
suelo cohesivo firme, como se muestra en la Figura 21a, con un ancho B. Ahora, si
la carga es aplicada gradualmente a la cimentacion, el asentamiento aumentara. La
variacion de la carga por &rea unitaria sobre la cimentacion g, junto con el

P.1.C Carlos Adolfo Coria Gutiérrez Tesis de Licenciatura

Pagina 29




Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo
Facultad de Ingenieria Civil

asentamiento de la cimentacidn también se muestra en la Figura 21a. En un cierto
punto, cuando la carga por area unitaria es igual a qu, tiene lugar la falla repentina
en el suelo que soporta la cimentacion, y la superficie de falla en el suelo se
extendera hasta la superficie del terreno. A esta carga por area unitaria qu se le
denomina capacidad Ultima de carga de la cimentacion. A este tipo de falla
repentina en el suelo se le llama falla por cortante general.

Si la cimentacion bajo consideracion descansa sobre arena o suelo arcilloso de
compactacion media (Figura 21b), un incremento de la carga sobre la cimentacion
también estara acompafiado por un aumento en el asentamiento. Sin embargo, en
este caso la superficie de falla en el suelo se extendera gradualmente hacia afuera
desde la cimentacién, como se muestra por las lineas continuas en la Figura
21b.Cuando la carga por area unitaria sobre la cimentacion es igual a quy, el
movimiento de la cimentacion estard acompafiado por sacudidas repentinas. Se
requiere entonces un movimiento considerable de la cimentacion para que la
superficie de falla en el suelo se extienda a la superficie del terreno (como se
muestra por las lineas de rayas en la Figura 21b), La carga por area unitaria a la que
esto ocurre es la capacidad de carga Gltima qu. Mas all& de este punto, un aumento
de la carga estard acompafiado por un gran incremento de asentamiento de la
cimentacion. La carga por area unitaria de la cimentacion, qu (1), se llama carga
primera de falla (Vesic, 1963). Note que un valor pico de q no se alcanza en este
tipo de falla, denominado falla por cortante local en el suelo.

Si la cimentacion esta soportada por un suelo bastante suelto, la grafica carga-
asentamiento serd como la de la Figura 21c. En este caso, la superficie de falla en el
suelo no se extenderd hasta la superficie del terreno. Més alla de la carga Gltima de
falla, qu, la gréfica carga-asentamiento serd muy empinada y practicamente lineal.
Este tipo de falla en el suelo se denomina falla de cortante por punzonamiento.
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B
Carga/area unitaria, g
»
qu
a) \Superﬁcie de
falla v
Asentamiento
B Carga/area unitaria, g
>

b) \ Superficie de
s Asentamiento
Carga/area unitaria, g
B -
gul)
qu
*”j”?\\-\\ z"l}\\\ Zapata
\ superficial
/c)'” \ Superficie de v
falla :
Asentamiento

Figura 21.- Naturaleza de las fallas por capacidad de carga en suelo: (a) falla de cortante
general; (b) falla de cortante local; (c) falla de cortante por punzonamiento (Braja, 2001)

P.I.C Carlos Adolfo Coria Gutiérrez Tesis de Licenciatura Pagina 31



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo
Facultad de Ingenieria Civil

Con base en resultados experimentales, Vesic (1973) propuso una relacion para el
modo de falla por capacidad de carga de cimentaciones descansando en arenas. La
Figura 22 muestra esta relacion, que contiene la siguiente notacion:

Cr = compacidad relativa de la arena

Df = profundidad de la cimentacion medida desde la superficie del terreno

_ 2BL
T BiL

* (28)
Donde B = ancho de la cimentacion

L = longitud de la cimentacién
(Nota: L es siempre mayor que B)
Para cimentaciones cuadradas, B = L; para cimentaciones circulares, B = L =
didmetro. Entonces B* = B

Compacidad relativa, Cr

0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

0
1
Falla de cortante Falla de Falla de
por punzonamiento cortante local cortanie
2 general
*
=
3
4 Df-.-, S \
L
5 |

Figura 22.- Modos de falla en cimentaciones sobre arena segun Vesic, 1973 (Braja,
2001)

Para cimentaciones superficiales (es decir, para Df/B*), la carga Gltima ocurre con
un asentamiento de la cimentacion de 4 a 10% de B. Esta condicion ocurre con una
falla cortante general en el suelo; sin embargo, con una falla local o por
punzonamiento, la carga ultima llega a ocurrir con asentamientos de 15 a 25% del
ancho de la cimentacion (B).
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2.2.7.2 Teoria de la capacidad de carga ultima.

Terzagui (1943) fue el primero en presentar una teoria para evaluar la capacidad
Gltima de carga de cimentaciones superficiales.

Terzagui sugirio que para una cimentacion continua o de franja (es decir, la razon
de ancho a largo de la cimentacion tiende a 0), la superficie de falla en un suelo
bajo carga ultima se supone similar a la mostrada en la Figura 23. El efecto del
suelo arriba del fondo de la cimentacidn se supone remplazado por el efecto de una
sobrecarga equivalente q = yDf (donde y = peso especifico del suelo). La zona de
falla bajo la cimentacion es separa en tres partes (véase la Figura 23):

Peso especifico= T

Cohesion= C

Angulo de friccion= @

Figura 23.- Falla por capacidad de carga en un suelo bajo una cimentacion rigida
contintia rugosa (Braja, 2001)

1.- La zona triangular ACD inmediatamente debajo de la cimentacion.

2.- Las zonas de cortante radial ADF y CDE, en que las curvas DE y DF son arcos
de una espiral logaritmica.

3.- Dos zonas pasivas de Rankine triangulares AFH y CEG.

Los angulos CAD y ACD se suponen iguales al angulo de friccion del suelo (es
decir, a y ¢). Note que al reemplazar el suelo arriba del fondo de la cimentacion por
una sobrecarga equivalente g, la resistencia cortante del suelo a lo largo de las
superficies de falla GI y HJ fue despreciada.

Usando el analisis del equilibrio, Terzagui expreso la capacidad ultima de carga en
la forma

qu:ch+qu+§yBNy (29)
(Cimentacion en franja)

donde:
¢ = cohesion del suelo
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v = peso especifico del suelo

q=vDf

Nc, Ng, Ny = factores de capacidad de carga adimensionales que son Gnicamente
funciones del angulo de friccion del suelo, ¢.

Terzagui propuso las siguientes relaciones para calcular los factores de capacidad

de carga:
Nq:tad%45+§)e"mw (30)
Nc=(Nq+1)cot ¢ (31)
Ny=2(Nq +1) tan @ (32)

La Figura 24, ilustra los valores de los factores de forma, propuestos por Vesic en
1973.

6 M Ny N, NgNo tang| ¢ N Ny N, NN tang
0 514 100 000 020 000 | 26 2225 1185 1254 053 049
1 538 109 07 020 002 27 2354 1320 1447 035 051
2 563 120 015 D21 003 | 28 2580 1472 1672 057 033
3} 500 1.21 424 022 005 20 2188 1644 1934 0539 055
4 419 143 434 023 0.07 30 3014 1840 2240 041 038
5 649 157 045 024 Q08 3 3167 063 2599 0463 060
6 5.8l 192 @57 025 0.11 31 3549 318 3022 065 062
7OTI& 188 Q71 D26 012 | 33 3854 2609 3519 068 065
B 733 206 0B85 027 014 M 4216 2044 4106 070 067
9 792 235 103 028 016 | 35 4612 3330 4803 072 070

0 835 247 122 030 018 3 5059 3775 5631 075 073

11 &80 271 144 0.3 019 37 3383 4x%z 6609 DT QTS

1z 928 297 169 @32 0.21 32 el35 4893 1303 (80 078

12 9.81 326 L%7 Q33 0.2} 3 6787 5596 %225 082 0GBl

14 1337 3.59 229 035 0.25 40 7531 &4.20 10941 035 084
15 1088 354 265 036 027 41 8386  Yi%0 13022 038 087
6 11,63 434 306 037 029 42 937 8538 13355 051 090
17 1234 477 353 03¢ 031 43 10511 0042 1%6.54 (094 (.93
18 1310 526 407 040 D32 44 11837 11531 2464 QR7 (97
19 1393 580 468 042 034 45 13388 13488 27176 L01 100
20 1483 640 539 043 036 46 15210 15851 33035 14 14
21 1582 Y07 &0 045 D34 47T 17364 183721 40367 1O0R 1.07
2 1688 7EZ T3 046 040 43 19926 22231 49601 111 111
2} 1805 866 B2 048 042 49 22993 26351 61308 113 113
41832 960 944 050 045 50 20689 31907 To2i9 120 1.9
25 2072 1066 1088 051 0.47

* Segim Vesic (1973)

Figura 24.- Factores de capacidad de carga, segun Vesic (Braja, 2001)

Meyerhof (1936) sugirié una expresion mas general para la capacidad de carga, que
considera la resistencia cortante a lo largo de la superficie de falla en el suelo arriba
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del fondo de la cimentacion, asi como la posible inclinacion de la carga y la
geometria o forma de la cimentacion. La ecuacion es la siguiente:

gu = ¢ Nc Fcs Fed Fei + g Ng Fgs Fqd Fqi + % YyBNyFysFyd Fyi  (33)

donde:

¢ = cohesion

q = esfuerzo efectivo al nivel del fondo de la cimentacion

v = peso especifico del suelo

B = ancho de la cimentacion (6 diametro para cimentacion circular)
Fcs, Fgs, Fys = factores de forma

Fcd, Fqd, Fyd = factores de profundidad

Fci, Fqi, Fyi = factores de inclinacion de carga

Nc, Ng, Ny = factores de capacidad de carga

Las relaciones para los factores de forma, factores de profundidad y factores de
inclinacion recomendados para usarse, se dan en la Figura 25.

2.2.7.3 Capacidad de carga por método de Meyerhof.

Meyerhof planteo una ecuacion para calcular la capacidad de carga en base a una
serie de estudios que realizé en 1953. El consider¢ que la capacidad de carga puede
ser obtenida en base al niimero de penetracion estandar “N” de la Pruebas de
Penetracion Estandar (SPT), el cual se correlaciona de manera directa con un ancho
B de cimentacion que se propone de manera inicial. Tiene la particularidad de
limitar el empleo de esta formulacidon para asentamientos menores a 17 (2.54 cm), y
a anchos de cimentacion mayores a 1.30 metros, por lo que su uso es muy
extendido en proyectos donde no es posible en ocasiones realizar pruebas

. i . y am = N ) (B+0.3)2
mecanicas Irectas. a ecuacion (qa m — ( 0.08 Bz
(34) muestra dicha formulacién:

adm = ( N ) (B+0.3)% (a4
q ~ ‘pos’ B2 )

donde:

N = numero de penetracion estandar
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B = ancho de cimentacion (m)

Los valores de 0.08 y 0.3 son constantes.

2.2.7.4 Factor de seguridad.

El calculo de la capacidad de carga admisible total en cimentaciones superficiales
requiere la aplicacion de un factor de seguridad (FS) a la capacidad de carga total
altima, o

qadm=%* (35)

rs

Este factor de seguridad estd comprendido entre 2 y 3, siendo éste ultimo el mas
usual y convencional.
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Factor

Relacion Fuente

Forma* BN De Beer (1970}

Fe=1+ ZF:

B
F’, =1+ Zmn &
B

F.=1-04 I

donde L = longitud de la cimentacion (L > B)
Profundidad®  Condicién (a): Dt < | Hansen (1970)

Inclinacion

Ey= 4042
b "B

zD/
Fpg = L + 21an g(1 — seng) Y
F’N'= 1
Condicion (b). Dy/8 > 1

7)

Fu=1+(04) tan™| 2

D
Fu=1+2twng(l —scng)tan™’ (%—’)

Fa=1
S
Ae(e-2]

donde S = inclinacion de la carga sobre la
cimentacion con respecto a la vertical

Meyerhof (1963); Hanna
y Meyerhof (1981)

*Fstos factares de forma son relaciones empiricas b

a

1 El factor tan~" {d,48) esté en radianes.

en amplias pruebas de lab

Figura 25.- Factores de forma, profundidad e inclinacion recomendados para usarse

(Braja, 2001)

2.3 Metodologia de exploracion

2.3.1 Panorama general.

La metodologia de exploracion del suelo o programa de exploracion son todas las
operaciones de campo y de laboratorio necesarias para obtener la informacion del
suelo, tales como sus propiedades fisicas y disposicion estratigrafica. Debido a la
gran complejidad de los depdsitos de suelo, ningin método de exploracion es el
mejor para todos los casos.

Los principales objetivos que se buscan al realizar este tipo de exploracion son:

a) Seleccionar el tipo y profundidad de una cimentacion.

b) Evaluar la capacidad de carga de una cimentacion
c) Estimar el asentamiento probable de la estructura.

d) Determinar la posicion del nivel de agua
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e) Establecer métodos de construccion como ademado, drenaje y estabilizacion.
f) Entre otros.

En el caso de puentes, son muy usados los métodos exploratorios a base del uso de
penetrometros. El espaciamiento éptimo de los sondeos en los cauces de los rios no
es facil de establecer con reglas demasiado fijas. Si al momento de hacer la
exploracion se conoce la distribucion del puente que se va a construir, podra
lograrse que los sondeos coincidan con los apoyos previstos; pero si, como es
frecuente, no se dispone de un anteproyecto del puente al hacer la exploracion, sera
necesario cubrir el cauce de tal manera que con base en los sondeos pueda llegar a
elaborarse un perfil de suelos razonablemente preciso. Al manejar éste, el ingeniero
constructor debera estar consciente de que dicho perfil implica necesariamente
mucha extrapolacion de informacion y precisamente en una zona, como los cauces
de rios, que suele ser sumamente heterogénea y expuesta a cambios muy
importantes de los suelos, aun en distancias muy pequefias.

Una regla practica comun es cubrir la seccion transversal del cauce con sondeos
espaciados a 20 0 25 metros, lo que quizd es buen margen si no existen
circunstancias especiales; en cauces muy anchos o en los que se sepa que existen
condiciones muy homogéneas, los espaciamientos anteriores podran ampliarse un
poco.

En puentes es muy comun el empleo de cimentaciones profundas, por medio de
pilotes o de cilindros, por lo que con frecuencia los sondeos han de ser también
relativamente profundos. En general, conviene que los trabajos de perforacion estén
al cuidado de ingenieros responsables, para poder establecer en cada caso las
profundidades  de exploracion segun criterios razonables. Naturalmente, la
cimentacion mas econdmica es la superficial, por lo que si los suelos explorados y
muestreados en los primeros metros son aceptables desde el punto de vista de
resistencia, compresibilidad y permeabilidad, no serd preciso alcanzar grandes
profundidades de exploracion. Pero al pensar en una cimentacion superficial en
puentes, no se debera olvidar de dos aspectos caracteristicos de estos problemas: la
socavacion y la posibilidad de inundacion de las excavaciones, cuando éstas se
hacen bajo el nivel freatico, pues frecuentemente ambos fendmenos impiden
cimentar superficialmente, aun en terrenos de buena resistencia y baja
compresibilidad.

Los estudios geotécnicos concernientes a la construccion de puentes deberan
contener toda la informacion disponible en cuanto a las caracteristicas mismas de la
cimentacion como:

e La profundidad de desplante.

e El asentamiento probable en el tiempo.
e Los empujes esperados.

e Socavacion.
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e Licuacioén de arenas.

2.3.2 Perforaciones exploratorias en el campo.

2.3.2.1 Perforacion con barrena.

Son los métodos mas simples para horadar el terreno natural. Las dos mas comunes
son las barrenas de mano: barrena posteadora y barrena helicoidal (Ver Figura 26).
Generalmente utiles en excavaciones pequefias donde no se lleguen a profundidades
mayores a 3 m.

Figura 26.- Barrena manual helicoidal (cortesia de Oleo-Mac)

2.3.2.2 Perforacion por lavado.

Se barrera el terreno inyectandole agua para la extraccion en forma semiliquida del
suelo. Apropiada pasa suelos blandos, donde se alcanza a apreciar los cambios de
color de cada uno de los estratos del subsuelo. Ver Figura 27 y Figura 28.
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Figura 27.- Esquema del equipo para perforacion por lavado. Disposicion para hincar el
revestimiento.

Elevador
Manguera
Unioén giratoria swivel
Cabrestante

Barra de perforacion

Bomba para
Te de lavado

agua
[ Nl[_”le Recipiente para
U]]qu]_]_h g agua

Barra de e Q
perforaciom L

—Revestimiento

Barrena picadora - }Zapata de hinca

Figura 28.- Esquema del equipo para perforacion por lavado. Disposicion para la
remocion del suelo por lavado y barrenado

2.3.2.3 Perforacion por percusion.

Se logra el avance de la cavidad por la accion de un barreno pesado y cortante que
se levanta y se deja caer reiteradamente (mecanismo de balancin), de tal manera
que rompa y triture el material del fondo hasta dejarlo con la textura de arena o
limo. Es un procedimiento para avanzar perforaciones profundas en la mayoria de
suelos y rocas, y es superior a otros métodos para penetrar depdsitos de grava
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gruesa, formaciones que contienen grandes cantos y rocas muy fisuradas o con
cavernas. Es lenta en arcillas e imposible de utilizar en arenas finas. Ver Figura 29.

mnmnmﬂ!‘.

0 i i

Cabrestante de
perforacion

Figura 29.- Esquema del equipo para perforacién por percusion

2.3.2.4 Perforacion por rotacion.

Es un procedimiento por medio del cual trépanos rotatorios de perforacion unidos al
fondo de las barras perforadas cortan y muelen el suelo y profundizan el barreno.
Se suele usar en arena, arcilla o roca, ésta Gltima siempre y cuando esté muy

fisurada. Ver Figura 30.
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por el muestreador | Barril para trépano
durante las operaciones I
de muestreo —_—

Figura 30.- Esquema de un equipo para perforacion rotatoria (segun Peck, Hanson y
Thorburn, 1987)

2.3.2.5 Prueba de penetracion estandar (SPT).

Cuando un barreno se lleva hasta una profundidad predeterminada, las herramientas
de perforacion se retiran y el muestreador se baja al fondo del agujero barrenado. El
muestreador se hinca en el suelo con golpes de martillo en la parte superior de la
varilla de perforacion. El peso estandar del martinete es de 62.3 N y en cada golpe
el martinete tiene una altura de caida de 762 mm (ver Figura 31). El nimero de
golpes requeridos para los dos ultimos intervalos se suman para dar el niUmero de
penetracion estandar a esa profundidad. A esta cifra se le llama generalmente el
valor N (American Society for Testing and Materials, 1997, Designacioén D-15869.
Luego se saca el muestreador, y la zapata y el cople también se retiran. La muestra
de suelo recuperada del tubo se coloca entonces en una botella de vidrio y se
transporta al laboratorio.
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Ademas de la obtencion de muestras de suelos, las pruebas de penetracion estandar
proporcionan varias correlaciones Utiles. Por ejemplo, la consistencia de los suelos
arcillosos es con frecuencia estimada con el namero N de penetracion estandar,
como muestra la Tabla 2 .Sin embargo, las correlaciones para las arcillas requieren
pruebas para verificar que las relaciones son validas para el depoésito de arcilla bajo
consideracion.

NUmero de Consistencia Resistencia

Penetracion a
estandar, N compresion
simple,
qu(kN/m?)
0-2 Muy blanda 0-25
2-5 Blanda 25-50
5-10 Media 50-100
10-20 Firme 100-200
20-30 Muy firme 200-400
>30 Dura >400

Tabla 2.- Correlacién de Numero de Penetracion Estandar y resistencia a la compresion
simple

_

MARTILLO, PESC 63.5kg — CAIDALIBRETE.2 cm

_
GOLPEADOR
BARRA DE FERFORACION —

et b e s et
" s -
+ ¥ + . 00

REVESTIMIENTO

|— UNIGN

i ZAPATAFARAHINCADO

TOMAMUESTRAS ——
PARTIDD NORMAL

Figura 31.- Disposicion para la toma de muestra y ejecucion del ensayo normal de
penetracion en una perforacion por lavado.
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2.3.2.6 Prueba de la Veleta.

La prueba consiste en clavar en el terreno un asta con cuatro veletas colocadas en
forma de cruz y hacerla girar cortando en situ el cilindro de terreno correspondiente
y medir la copia de torsion. Durante la prueba no es posible hacer drenar, por lo que
es muy similar a la prueba triaxial no drenada

El reporte H/D debe ser igual a 2 con didmetro de 40 a 70 mm y la prueba se
efectlia con velocidad de rotacion estandarizada de 6 grados/minuto. Aumentando
la velocidad se obtienen valores mayores de Cu. Se tienen equipos para pruebas en
agujeros de sondeo con profundidad hasta 30 m. (Ver Figura 32)

Mecanisma
de

A torsién

Figura 32.- Mecanismo de la veleta (Gonzalez de Vallejo, 2006)

Las pruebas de corte con veleta en campo son moderadamente rapidas vy
econdmicas y se usan ampliamente en programas de exploracion de suelos en
campo. La prueba da buenos resultados en arcillas blandas y medio firmes, y es
también una excelente prueba para determinar las propiedades de las arcillas
sensitivas.

Son fuentes de errores significativos en la prueba de corte con veleta en campo: una
pobre calibracion del torque aplicado y paletas dafiadas. Otros errores pueden
provocarse si la velocidad de rotacion de las paletas no es controlada
apropiadamente.
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2.3.2.7 Penetrometro de Bolsillo.

Permite obtener de una manera aproximada la resistencia a ruptura en la prueba de
compresion axial no confinada (en kg/cm?) in situ. Su empleo es sencillo y consiste
en la siguiente secuela de pasos:

a) Bajese el anillo rojo hasta el fondo del Penetrometro, o sea hasta la escala
maés baja del mismo. (Ver Figura 33).

b) Coloquese de manera perpendicular en la pared del sondeo (Pozos a cielo
abierto) y empuje el piston con presién firme dentro del suelo hasta la marca
indicada por medio de una ranura alrededor del piston.

c) Léase el esfuerzo de ruptura a compresion axial no confinada directamente en
kg/cm? en la parte baja del anillo rojo, siguiendo el orden de crecimiento de la
escala.

Figura 33.- Penetrometro de bolsillo para medir en campo la resistencia a la compresion
de los suelos.

Con esta sencilla prueba se logra obtener la consistencia natural del suelo, lo cual es
de importancia cuando se requiere saber qué tipo de suelo, en cuanto a
consolidacion se refiere, se estd explorando para asi mismo predecir su
comportamiento mecanico, compresibilidad y asentamientos ante cargas impuestas.

2.3.3 Tomamuestras

2.3.3.1 Tubo de pared delgada.

Los tubos de pared delgada son llamados a veces tubos Shelby; estan hechos de
acero sin costura y se usan comunmente para obtener muestras de suelos arcillosos
inalterados. Los muestreadores de tubos de pared delgada usados comdnmente
tienen didmetros exteriores de 50.8 mm y 76.2 mm. El extremo del fondo del tubo
esta afilado. Los tubos se unen a barras de perforacion. La barra de perforacion con
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el muestreador unido es bajada al fondo de la perforacion y el muestreador se hinca
en el suelo. La muestra de suelo dentro del tubo es entonces extraida. Los dos
extremos del muestreador son sellados y éste se envia al laboratorio para su
analisis.

2.4 Exploraciones realizadas en La Piedad

2.4.1 Objetivo y alcance.

El objetivo de la exploracion del estudio geotécnico, es investigar y determinar las
propiedades indices y mecanicas, de los diferentes materiales que conforman al
subsuelo del sitio en estudio, principalmente en el estrato de desplante de la
estructura, para tener toda la informacién necesaria y poder conceptualizar de
manera integral el proyecto.

El alcance de este trabajo es desde la inspeccion de las caracteristicas del subsuelo,
exploracién, muestreo y ensayes basicos de laboratorio, para obtener las
propiedades fisicas y mecanicas, obtencion del perfil estratigrafico, con la finalidad
de lograr una tipificacion general de los suelos, para determinar la capacidad de
carga admisible.

2.4.2  Descripcion del terreno de estudio.

2.4.2.1 Puente 1.

El sitio en estudio, los sondeos mixtos SE 01, SE 02 y SE 03, geograficamente se
localizan a una altura promedio de 1674 m.s.n.m., en las coordenadas geograficas
20°21'48.43"N de latitud norte y 102° 1'18.82"O de longitud oeste. El sitio se
encuentra practicamente sobre el rio en el Parque Lazaro Cardenas. (Ver Figura 34
y Figura 35)
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PUENTE 1 (SE 03)

-
4

Figura 35.- Ubicacion a detalle, Puente 1

El sitio en estudio, geograficamente se localiza a una altura promedio de 1684
m.s.n.m., en las coordenadas geograficas 20°21°05.01"" de latitud norte y 102° 01’
0.327’’ de longitud oeste.

2.4.2.2 Puente 2.

El sitio en estudio, los sondeos mixtos SE 05 y SE 04, geograficamente se localizan
a una altura promedio de 1674 m.s.n.m., en las coordenadas geograficas
20°21'48.43"N de latitud norte y 102° 1'18.82"0O de longitud oeste. El sitio (bordo)
es paralelo a la calle Guillermo Rizo y se encuentra entre las colonias Privado Los
Olivos y Arroyo Hondo. (Ver Figura 36 y Figura 37).
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O Arro yo Hondo
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-~ :DUEP‘ 1E2 (SE C'
4 ‘Putr NTE 2 (SE 04)

Figura 36.- Ubicacion satelital, Puente 2

Figura 37.- Ubicacion a detalle, Puente 2

2.4.2.3 Puente Peatonal.

El sitio en estudio, el pozo a cielo abierto (PCA 5), geograficamente se localizan a
una altura promedio de 1674 m.s.n.m., en las coordenadas geograficas
20°20'40.06"N de latitud norte y 102° 1'23.69"0 de longitud oeste. El sitio (bordo)
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es paralelo al margen del Rio Lerma y esta ubicado enfrente de la Iglesia de la
Purisima Concepcidn (al otro costado del Rio). Ver Figura 38 y Figura 39.

Figura 39.- Ubicacién a detalle, Puente Peatonal

2.4.3 Trabajos de campo.

2.4.3.1 Sondeos mixtos.

Los trabajos de campo consistieron en la exploracion y el muestreo de los
diferentes materiales que forman el subsuelo, observado en un Sondeo Mixto. Ver
Figura 40.
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Figura 40.- Colocacién del equipo de Penetracion Estandar

Se extrajeron muestran inalteradas mediante el tubo Shelby (ver Figura 41), usando
el equipo para la Prueba de Penetracion Estandar para cada uno de los cinco
sondeos realizados

4

Figura 41.- Extraccion de muestra con Tubo Shelby

Ademas se extrajeron muestras alteradas producto de la penetracion estandar de los
diferentes materiales que constituyen los distintos estratos del subsuelo, para
determinar sus propiedades indices.
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Se realizaron pruebas con veleta en laboratorio en las muestras de tubo Shelby para
determinar la resistencia al esfuerzo cortante en situ del suelo cuando no se
pudieron labrar las muestras para compresion simple.

En la Figura 42 y Figura 43 se observan las maniobras que se llevaron a cabo para
la correcta instalacion del equipo de penetracion estandar, donde se vio que no
existieron problemas de acceso a cada una de las areas donde se llevaron a cabo los
sondeos.

Figura 43.- Colocacién del equipo de penetracion estandar, Puente 2, Sondeo 04
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En los anexos finales (ver Anexo 12, Anexo 13, Anexo 14, Anexo 15y Anexo
16) de este documento se muestran los resultados completos de las pruebas de
Penetracion Estdndar dados por la empresa Centro de Ingenieria y Estudios
Especializados (CIEE). En estos informes se detalla la profundidad de penetracién,
descripcion visual de cada estrato, niumero de golpes en penetracion estandar,
longitudes recuperadas de las muestras y las profundidades especificas donde se
muestreo con tubo Shelby.

2.4.3.2 Pozos a cielo abierto (PCA).

Los pozos a cielo abierto (PCA por sus iniciales) son excavaciones superficiales
que se llevan a cabo de manera manual o con equipo de perforacion (por lo general
tractores sobre neumaticos o su similar) sobre el terreno natural. Su ancho debe de
ser suficiente para llevar a cabo las maniobras del personal dentro del pozo en un
margen de seguridad. La profundidad varia en funcion del tipo de obra o proyecto
que se pretenda ejecutar; por lo general no excede los tres metros. Para el puente
peatonal (PCA 5) se excavd un pozo a cielo abierto (PCA) a una profundidad de
aproximadamente 2.95 metros mediante tractor sobre neumaticos (ver Figura 44).
Se extrajeron muestras alteradas de cada uno de los estratos del suelo para
determinar sus propiedades indices. Asi mismo se extrajo una muestra inalterada
para determinar las caracteristicas mecanicas del terreno y poder estimar la
capacidad de carga de la cimentaciéon (Ver Figura 45). La muestra inalterada fue
cubierta con brea y parafina para que conservara enteramente sus caracteristicas
fisicas y mecénicas. Se colocé dentro de una caja de madera para su correcto
transporte y traslado al laboratorio.

Figura 44.- Excavacion de PCA 5 para Puente Peatonal
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Figura 45.- Excavacion para muestra inalterada, Puente Peatonal

2.4.4 Estratigrafias obtenidas de los sondeos.

2.4.4.1 Estratigrafias Puente 1 y Puente 2.

En base a los reportes de Penetracion estandar (ver Anexo 12, Anexo 13, Anexo
14, Anexo 15y Anexo 16) de la empresa CIEE (Centro de Ingenieria y Estudios
Especializados) se realizaron los perfiles estratigraficos para cada uno de los
sondeos de estas dos obras. Los perfiles estratigraficos tienen como funcion el de
definir de manera clara las caracteristicas fisicas de cada uno de los estratos del
subsuelo, tales como tipo de suelo, color, espesor, entre los mas importantes y
significativos.

Cabe aclarar que para cada uno de estos perfiles fue necesario también el apoyo
topografico que brindd la empresa antes mencionada, en lo que se refiere al
seccionamiento topografico. Los perfiles estratigraficos (estratos) que a
continuacién se muestran siguen el perfil topogréafico principal del terreno natural,
esto con la finalidad de dar una perspectiva méas clara de cada uno de los suelos
presentes en dichas secciones.

En la Figura 46, Figura 47, Figura 48, Figura 49 y Figura 50 se observan los
perfiles estratigraficos de los puentes 1 y 2. En cada uno de ellos se anota el
cadenamiento respectivo del levantamiento topografico, nimero de sondeo,
localizacion (margen del rio Lerma), ubicacion aproximada de la prueba de

P.I.C Carlos Adolfo Coria Gutiérrez Tesis de Licenciatura Pagina 53



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo
Facultad de Ingenieria Civil

penetracion estandar (SPT), elevaciones (respecto al nivel del mar) y distancias
horizontales.

Ademas, se anota la profundidad aproximada de cada estrato y una descripcion y
clasificacion visual de los tipos de suelo, en base al Sistema Unificado de
Clasificacion de Suelos (S.U.C.S).
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Figura 46.-Perfil estratigrafico Puente 1, Sondeo 1
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Figura 48.- Perfil estratigrafico Puente 1, Sondeo 3
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DATOS GENERALES:
ESTRATIGRAFIA PUENTE 2, SONDEO 04

CADENAMIENTO 4+ 393.00 DER.

PRUEBA DE PENETRACION ESTANDAR (SPT)
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Figura 49.- Perfil estratigrafico, Puente 2, Sondeo 4
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Figura 50.- Perfil estratigréafico, Puente 2, Sondeo 5
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2.4.4.2 Estratigrafia Puente Peatonal.

La Figura 51 muestra la estratigrafia del pozo a cielo abierto (PCA) para el puente
peatonal. De manera analoga a los perfiles estratigraficos para los puentes 1y 2, en
éste se detalla la clasificacion y descripcion visual de los suelos presentes en cada
uno de los estratos de dicho perfil en base al Sistema Unificado de Clasificacion de
Suelos (S.U.C.S) Se reporta ademas la profundidad de cada estrato y la profundidad
total del pozo excavado.

CLASIFICACION S.U.C.S

Capa Vegetal

Primer estrato, formado por una
arcilla inorganica de baja plasticidad
(CL), color café oscuro, de

1.00 consistencia natural “firme".

PROFUNDIDAD

Sequndo estrato, formado por una
arcilla inorganica de baja plasticidad
(CL), color cafe oscuro, de
consistencia natural “firme”.

2.95
mts

Figura 51.- Perfil estratigrafico Puente peatonal

2.5 Pruebas de Laboratorio

Los trabajos realizados en el laboratorio consistieron en obtener las propiedades
indices y mecanicas de todas las muestras extraidas en campo, hayan sido muestras
alteradas o inalteradas en Tubos Shelby.

2.5.1 Pruebas de Laboratorio para los Puentes 1, 2 y Puente Peatonal.
2.5.1.1 Pruebas indice.

2.5.1.1.1 Humedad y plasticidad.

Se obtuvieron las humedades naturales asi como los limites de consistencia del
suelo, tales como el Limite Liquido (ver Figura 52iError! No se encuentra
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el origen de la referencia.) y el Limite Plastico, de cada uno de los sondeos
realizados en La Piedad, Michoacéan (Sondeo 01, 02, 03, 04 y 05)

Figura 52.- Pruebas de Plasticidad
2.5.1.1.2 Densidad de sélidos

Para cada uno de los estratos donde se muestreo con Tubo Shelby, se determind la
densidad de solidos (Ss), la cual consiste en determinar el peso especifico relativo
de la parte solida de la muestra. Esta prueba esta ligada y le es indispensable a la
prueba mecanica de consolidacion unidimensional en la determinacion de
parametros iniciales como la altura de los sélidos (Hs), entre otros. Ver Figura 53.

Figura 53.-Equipo y ebullicion de muestra para densidad de sélidos (Ss)

2.5.1.2 Pruebas mecanicas.
2.5.1.2.1 Consolidacion.

La prueba de consolidacion unidimensional consiste en comprimir verticalmente un
espécimen del material en estudio (muestra remoldeada o inalterada en Tubo
Shelby, Ver Figura 57), confinado en un anillo rigido de 2 cm de espesor y 8 cm de
diametro, mediante la aplicacion de una secuencia de cargas preestablecidas. Para
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cada incremento de carga se dibujan curvas de deformacion unitaria vs tiempo, las
cuales nos permiten observar el tiempo en el cual el suelo se comienza a consolidar
por la aplicacion de esa carga. Ver Figura 54.
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Figura 54.- Curva deformacion unitaria vs tiempo en la prueba de consolidacion
unidimensional

Una vez aplicadas todas las cargas (ciclo de carga) se comienzan a descargar las
mismas (ciclo de descarga) en un tiempo de practica mucho menor que cuando se
aplico la carga. Se realizan los calculos correspondientes y se determinan las
nuevas relaciones de vacios para cada incremento de carga. ElI formato tipo se
muestra en la Figura 55.
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Figura 55.- Formato de célculo de la prueba de consolidacion (Manual de practicas de
Mecanica de Suelos, Ing. Civil - UMSNH)

Finalmente se dibujan los valores de Presion vs relacién de vacios (primera y
Gltima columna de la Figura 55) siendo la escala de la presién en escala
semilogaritmica, con lo que obtiene la curva de compresibilidad (ver Figura 56).
Ademas se obtiene la Presion efectiva (Pc) del suelo mediante la técnica de
Casagrande.
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Figura 56.- Curva de compresibilidad (Manual de practicas de Mecanica de Suelos, Ing.

Civil -UMSNH)
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Figura 57.- Muestras inalteradas para consolidacion, extraidas de pruebas de sondeos
mixtos en La Piedad, Michoacéan.

2.5.1.2.2 Compresion Triaxial (UU).

Esta prueba consiste en aplicar a un espécimen cilindrico, antes labrado (ver Figura
58), una presion hidrostatica o de confinamiento (c3), que por lo general se varia
tres veces, donde se aplica ademas una carga axial que es la que genera la falla del

espécimen.

Figura 58.- Labrado de muestra inalterada para prueba Triaxial

Esta prueba se ejecuta en una camara de compresion triaxial (ver Figura 59)
provista de aditamentos especiales como valvulas de aire y agua, micrometros de
lectura de deformacion y carga, asi como también pipetas.
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Figura 59.- Camara de Compresion Triaxial

La Figura 60 es un formato tipico tradicional donde se reportan todas las
mediciones de una prueba triaxial tales como los diametros superior, central e
inferior del espécimen cilindrico; su peso y humedad; y sobre todo la serie de

cargas.
COMNFIMAMIEMT O A 0.3 RESULTADOS PARA LOS CIRCULD
DS (om) = 253 AS g = 9THEE Peso hMusira iwh 1452 Esfueso 11851 Pesorap+sh.= 499
D¢ [emp = 355 AT mmy = 9.5950 Vi gmy E7.598 Desviador. ' Pesorcap+ss= 422
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G & 16 =) 1776 00201 EEE 09798 98561 101070 0 5725
&0 a1z 410 2032 0.0230 EE5 0.9770 EEEA 101307 0.9002
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100 97E A5 254 0287 885 09713 98561 101906 09538
110 10154 43 2794 0.0316 EE5 09864 EEEA 1) 2 09964
120 10.336 45 3048 0.0344 EES 0.9850 EEEA 10,2511 1.00E3
130 10 450 50 3,302 0.0373 885 0 987 98561 102817 1 0201
140 10792 52 3.556 00402 B85 0.9506 98561 103124 1.0465
150 10,944 52 351 00434 EES {.9500 EEEA 10,3434 10681
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Figura 60.- Formato de célculo de pruebas Triaxiales

Una vez que se presenta la falla en el espécimen, se proceden a dibujar las graficas
esfuerzo vs deformacion unitaria (ver Figura 61) para cada uno de los incrementos
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de los esfuerzos de confinamiento (o3), ubicando el esfuerzo maximo a la falla en
cada uno de los tres especimenes que se prueban en la celda triaxial.

Grafica Esfuerzo-Deformacion

1.60 Prueha Ho:
1.40 ——— .
E 1.20 s I Esfuerzo Uitimo:
“ |
E 1.00 = Peso Espedfico
g .20 Himedo {ym}
0.60
s ;7 Confinamiento
,E 0.40 ||r
w 020
.00 Humedad %
0.00 005 010 015

Deforrnacidn Unitaria

Compresién Triaxial

3
1.342 Kgom®
1.653
8.600 Kglon®
27.04

Figura 61.- Gréafica esfuerzo vs deformacion unitaria en pruebas Triaxiales

Hecho esto ultimo y encontrado todos los esfuerzos maximos (o1) en las graficas
esfuerzo vs deformacion unitaria, se proceden a dibujar los circulos de Mohr (ver
Figura 62) correspondientes para cada pareja de datos (o1 y o3) dado por cada
esfuerzo de confinamiento, con lo que encuentra una envolvente de falla y por
consiguiente su inclinacion ¢ (angulo de friccion interna) y la interseccion con el

(Y1)

eje “y” que es la cohesion del material en estudio.
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Figura 62.- Circulos de Mohr en pruebas triaxiales. Laboratorio de materiales UMSNH
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2.5.1.2.3 Resistencia al corte con la veleta

La prueba de la veleta es una prueba sencilla aplicada in situ para determinar la
resistencia a compresion simple de suelos cohesivos. Se realizaron pruebas con
veleta en laboratorio en las muestras de tubo Shelby para determinar la resistencia
al esfuerzo cortante en situ del suelo cuando no se pudieron labrar las muestras para
compresion simple.

2.6 Resultados obtenidos
2.6.1 Resultados pruebas indice.

Los resultados de las pruebas indice de humedad natural y limites de consistencia
obtenidos en el laboratorio de cada uno de los estratos de cada uno de los sondeos
mixtos ejecutados para el Puente 1 y Puente 2, se graficaron para su respectiva
profundidad de extraccion. Asi también se graficé el numero de penetracion
estandar en cada estrato asi como la estratigrafia visual dada por los resultados de la
empresa de Centro de Ingenieria y Estudios Especializados (CIEE). Ver Figura 63,
Figura 64, Figura 65, Figura 66 y Figura 67.
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Figura 63.- Correlacion de humedad vs plasticidad, Puente 1, Sondeo 01

P.1.C Carlos Adolfo Coria Gutiérrez

Tesis de Licenciatura

Pagina 68



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo
Facultad de Ingenieria Civil

Se puede observar la Figura 63 una fuerte variacion del suelo en funcién de su
plasticidad. En el primer metro tenemos suelo arcilloso, con altos limites liquidos,
lo que origina un suelo que tiende ser fluido y por consecuencia bastante
compresible. El estrato de 50 cm siguiente es un suelo muy consistente y duro. De
la cota anterior a la profundidad de 2.5 metros se puede apreciar un cambio a suelo
consistente. Los tres metros siguientes corresponden a suelos nuevamente muy
consistentes y duros. Finalmente hasta la profundidad de 7.0 a partir de la cota de
5.50 m, se tienen suelos nuevamente muy fluidos. El estrato duro se localiza a tres
metros de profundidad.

Los resultados de todas las pruebas de humedad y plasticidad para este sondeo se
presentan al final de este documento en el Anexo 1.
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Figura 64.- Correlacion de humedad vs plasticidad, Puente 1, Sondeo 02

En este sondeo (Figura 64) la plasticidad de cada uno de los estratos no es tan
variable. Se tiene hasta la cota de 1.50 m, suelo muy consistente, pero de alli hacia
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la profundidad de 11 metros se tienen suelo muy compresibles debido a su alto
limite liquido que los hace ser muy fluidos y por consiguiente poco resistentes. El
estrato duro se localiza a seis metros de profundidad.

Los resultados de todas las pruebas de humedad y plasticidad para este sondeo se
presentan al final de este documento en el Anexo 2.
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Figura 65.- Correlacién humedad vs plasticidad, Puente 1, Sondeo 03
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De igual manera como sucede en el sondeo 2 para este puente (ver Figura 65), se
tiene una estratigrafia que define casi sin variacion la presencia de suelos con altos
limites liquidos sobre todo los pertenecientes al estrato resistente, el cual se
encuentra a cinco metros de profundidad.

Los resultados de todas las pruebas de humedad y plasticidad para este sondeo se
presentan al final de este documento en el Anexo 3.
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Figura 66.- Correlacion humedad vs plasticidad, Puente 2, Sondeo 04

Los sondeos mixtos ejecutados en el puente 2, fueron los mas profundos de todos
los demés sondeos. La estratigrafia que se observa en la Figura 66 demuestra la
predominancia de suelos finos con valores medios de limites liquidos muy comunes
de las arcillas de alta compresibilidad. El estrato resistente se encuentra a diez
metros de profundidad.
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Los resultados de todas las pruebas de humedad y plasticidad para este sondeo se
presentan al final de este documento en el Anexo 4.
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Figura 67.- Correlacion humedad vs plasticidad, Puente 2, Sondeo 05

El sondeo 5 correspondiente a este puente, fue el mas profundo. La Figura 67
muestra una vez una fuerte tendencia hacia los suelos finos con altos limites
liquidos; suelos muy compresibles y susceptibles de cambios volumétricos por la
presencia de agua. El estrato resistente se localiza trece metros de profundidad
desde la superficie del terreno.

Arcilla café

A

Limite Plastico
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Los resultados de todas las pruebas de humedad y plasticidad para este sondeo se
presentan al final de este documento en el Anexo 5.

. Contenido de agua W) %
CLASIFICACION S.U.C.S - Limite Liquido th %
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=1 arcilla inorganica de baja plasticidad
= - o4 s
= (CL), color café oscuro, de 1‘1
E 1.00 consistencia natural “firme”. \
& |
o
Segundo estrato, formado por una
arcilla inorganica de baja plasticidad A \"* =
(CL), color café oscuro, de
consistencia natural “firme”.
2.95
mts

Figura 68.- Resultados de las pruebas de humedad y plasticidad para Puente Peatonal.

La Figura 68 muestra los resultados que se obtuvieron de las pruebas de humedad y
plasticidad para el pozo del puente peatonal. En este se observa nuevamente la
predominancia de suelos finos, siendo en este caso suelos arcillosos de baja
compresibilidad.

2.6.2 Resultados pruebas mecéanicas.

2.6.2.1 Resultados pruebas de consolidacion.

A continuacién se muestran las curvas de compresibilidad de los resultados de las
pruebas mecanicas de Consolidacion para el Puente 1, Puente 2 y Puente Peatonal (ver
Figura 70, Figura 71, Figura 72, Figura 73 y Figura 73).
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Figura 73.- Curva de Compresibilidad, Puente Peatonal, PCA 5

2.6.2.2 Resultado prueba triaxial.

A continuacion se muestran los resultados de las pruebas mecanicas de la triaxial del
Puente Peatonal (ver Figura 74).
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Figura 74.- Resultados de la Prueba Triaxial, Puente Peatonal, PCA 5
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Los resultados a detalle de esta prueba triaxial se observan al final de este
documento en el Anexo 9, Anexo 10y Anexo 11.

2.6.2.3 Resultados pruebas con la veleta.

Los resultados de la veleta se muestran en la Tabla 3, donde se practicaron solo a
las muestras inalteradas de los tubos Shelby para el puente 1 y puente 2.

Sondeo Obra W (%) Ym L.Penetrometro L. D(cm) Prof. z
(ton/m?) (kg/cm?) Torcémetro (m)
(N/cm?)
1 Puente 1 85.00 1.53 0.00 7.20 4.80 1.20-1.70
3 Puente 1 41.68 1.66 1.40 5.38 2.52 3.00- 3.80
4 Puente 2 36.50 1.78 2.25 3.23 2.52 6.60-7.50
5 Puente 2 52.36 1.70 0.00 5.53 4.80 4.20-4.80

Tabla 3.- Resultados prueba de la veleta, Puente 1 y Puente 2

Estos resultados serdn meramente comparativos. Recurriremos a los resultados de
las pruebas mecénicas de laboratorio puesto que representan mas las condiciones
generales de los materiales obtenidos durante el muestreo.

2.7 Discusion de pardmetros obtenidos

2.7.1 Determinacion del tipo de suelo en funcion de su historia geoldgica.

Se necesita el conocimiento del tipo de suelo en base a su historia geoldgica ya que
éste parametro nos permitira elegir la ecuacion que determina los asentamientos de
nuestro suelo ante cargas externas.

2.7.1.1 Puente 1, Sondeo 1.

Para este sondeo se extrajo una muestra inalterada en Tubo Shelby para someterla
al proceso mecanico de consolidacion unidimensional. Se obtuvo una carga de
preconsolidacion de Pc=0.12 kg/cm?, que es la presién bajo la cual se consolidd el
suelo.

El siguiente diagrama ilustrara la estratigrafia del sondeo, donde se extrajo la
muestra inalterada asi como los estratos correspondientes:
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PROF.
Arcilla negra fm= 1600 kg/m®
050m V
Arcilla saturada
Ss= 255
e=173
1.50m V

Continda perforacion

Figura 75.- Esquema para analisis de esfuerzos, PCA 1 Sondeo 01

Primeramente necesitamos conocer el peso especifico saturado (ysy) del estrato
donde se extrajo el tubo Shelby.

Ysat = (Ss + e)yw/(1+e) (36)

Yeat = (2.55 + 1.73)1/(1+1.73)

vsat = 1.56 gr/cm?®

Gotales = (0.50 m) (1,600 kg/m®) + (1.0 m) (1,560 kg/m®) = 2,360 kg/m?
u = (1 m) (1,000 kg/m®) = 1,000 kg/m?

Gefectivo = 2,360 kg/m? - 1,000 kg/m? = 1,360 kg/m? = 0.13 kg/cm?

Entonces el esfuerzo efectivo presente vale 0.13 kg/cm? que es ligeramente mayor a
la carga que experimentd el suelo en el pasado, que es la carga de preconsolidacion
Pc = 0.12 kg/cm?. Dado el problema de relajacion de esfuerzos al ser extraida la
muestra, consideraremos que el suelo es Normalmente Consolidado.
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2.7.1.2 Puente 1, Sondeo 3.

Para este sondeo se extrajo una muestra inalterada en Tubo Shelby para someterla
al proceso mecanico de consolidacion unidimensional. Se obtuvo una carga de
preconsolidacion de Pc=1.60 kg/cm?, que es la presién bajo la cual se consolid el
suelo.

El siguiente diagrama ilustrard la estratigrafia del sondeo, donde se extrajo la
muestra inalterada asi como los estratos correspondientes:

PROF.
Arcilla negra y
arena fina "y =1680 kem®
x L i 0.60m V
Arcilla negra y
arena fina vy =1 680 ke m?
y f ] 120m V
/\
Y /A Arcilla saturada
Ss = 2.56
%
S e=1.14
L
\
S
Tubo Shelby — - — 360mV

/{}é

ContinGa perforacion

Figura 76.- Esquema para analisis de esfuerzos, PCA 1, Sondeo 03

Ototales = Oefectivo » POrque No hay presencia de agua.
Gefectivo = (0.60 M) (1,680 kg/m®) + (0.6 m) (1,680 kg/m®) + (2.4 m) (1,600 kg/m®)

Gefectivo = 6,048 kg/m? = 0.6048 kg/cm?
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Entonces el esfuerzo efectivo presente vale 0.60 kg/cm? que es ligeramente menor a
la carga que experimentd el suelo en el pasado, que es la carga de preconsolidacion
Pc = 1.60 kg/cm?. Consideraremos entonces que el suelo es Preconsolidado.

2.7.1.3 Puente 2, Sondeo 4.

Para este sondeo se extrajo una muestra inalterada en Tubo Shelby para someterla
al proceso mecanico de consolidacion unidimensional. Se obtuvo una carga de
preconsolidacion de Pc=0.67 kg/cm?, que es la presién bajo la cual se consolid el
suelo.

El siguiente diagrama ilustrard la estratigrafia del sondeo, donde se extrajo la
muestra inalterada asi como los estratos correspondientes:
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PROF.

Arcilla negra
con gravas Ym=1700kgm’
0.60m V
Arcilla negra
Ym= 1,600 kg'm®
¥ 120mV
Arcilla poco arenosa
Pm=1,650 kg'm®
3.00m V
Arcilla arenosa
Ym=1.700 kgnr®
60mV
Arcilla organica
Ym=1560ksg'm’
7.20m V

Tubo Shelby — 77 - e T

4

Continda perforacion

Figura 77.- Esquema para analisis de esfuerzos, PCA 2, Sondeo 04

Ototales = Oefectivo » POrquUE NO hay presencia de agua.

Gefectivo = (0.60 m) (1,700 kg/m?) + (0.6 m) (1,600 kg/m*) + (1.80 m) (1,650 kg/m°)
+ (3.0 m) (1,700 kg/m®) + (1.20 m) (1,560 kg/m°)

Gefectivo = (1,020 + 960 + 2,970 + 5,100 + 1,872 )kg/m? = 1.19 kg/cm?

Entonces el esfuerzo efectivo presente vale 1.19 kg/cm? que es mayor a la carga
que experimentd el suelo en el pasado, que es la carga de preconsolidacion
Pc = 0.67 kg/cm?. Consideraremos entonces que el suelo es Normalmente
Consolidado.

2.7.1.4 Puente 2, Sondeo 5.
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Para este sondeo se extrajo una muestra inalterada en Tubo Shelby para someterla
al proceso mecanico de consolidacion unidimensional. Se obtuvo una carga de
preconsolidacion de Pc=0.98 kg/cm?, que es la presién bajo la cual se consolidd el
suelo.

El siguiente diagrama ilustrard la estratigrafia del sondeo, donde se extrajo la
muestra inalterada asi como los estratos correspondientes:

PROF.

w S Are
> Arcilla negra }
§ g- ) Ym= 1,600 kg'm* 0.60 m V
§ Arcilla negra
g % Ym=1.600kg'm’ 120m V
N ’ m
/g ?g: Arcilla negra
§ ’/ N fm=l600kem | o V
/4
9/;5 Arcilla arenosa
4 F
% g fm=1.630kzm’
ﬁ MN.A.F ﬁ . 330m %
?:: % Arcilla arenosa
§ § Ss=2.41
7 % e=1.10
Tubo Shelby — 4 . - a50m V

\

Continua perforacion

Figura 78.- Esquema para analisis de esfuerzos, PCA 2, Sondeo 05

Primeramente necesitamos conocer el peso especifico saturado (ysa) del estrato
donde se extrajo el tubo Shelby.

Ysat = (Ss + e)yw/(1+e) (37)
Ysat = (2.41 + 1.10)1/(1+1.10)

vsat = 1.67 gr/cm?®

Gotales = (1.80 m) (1,600 kg/m®) + (1.50 m) (1,650 kg/m?) + (1.20 m) (1,670 kg/m®)
= 7,359 kg/m?

u = (1.2 m) (1,000 kg/m?) = 1,200 kg/m?

Gefectivo = 7,359 kg/m? - 1,200 kg/m? = 6,159 kg/m? = 0.615 kg/cm?
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Entonces el esfuerzo efectivo presente vale 0.615 kg/cm? que es menor a la carga
que experimentd el suelo en el pasado, que es la carga de preconsolidacion
Pc = 0.98 kg/cm?. Por lo tanto consideraremos que el suelo es Preconsolidado.

2.7.2 Capacidad de carga.

2.7.2.1 Método Meyerhoff (Puente 1).

2.7.2.1.1 PUENTE 1, Sondeo 1.

De acuerdo con los valores obtenidos en la prueba de penetracion estandar (SPT)
se obtuvieron los numeros de penetracion estandar “N” para cada uno de los
estratos y/o profundidades en las que se efectuo el ensaye (ver Figura 63).

Estos valores “N”, se correlacionan de manera directa con la resistencia a la
compresion simple del suelo, y nos permite darnos una idea muy general de la
consistencia natural del terreno que se pretenda, sirva para la construccion de dicho
puente.

De acuerdo al método de andlisis planteado por Meyerhoff, en el que se plantean
anchos de cimentacion mayores a 1.3 metros y asentamientos totales no mayores a
2.54 cm (17) se construye la grafica que se observa en la Figura 79, en donde se
correlaciona el nimero de penetracion estandar “N” con anchos de cimentacion B.
En esta grafica se toma el valor de penetracion estandar “N” de 50, ya que los
reportes indicaron la presencia de estrato duro, y dicha resistencia corresponde a un
estrato firme o resistente a 3 m de profundidad debajo del lecho del rio.Nc = (Ng
+ 1) cot (31)

Para obtener los asentamientos por consolidacion primaria, debera de contarse con
las cargas de proyecto que son las fuerzas vivas debidas principalmente a la accion
de las cargas vehiculares, y deberan de estimarse los incrementos de esfuerzos al

nivel de desplante deseado mediante la formula
A _ Aptadyn t A
a(prom) 6 (26)y
AG (debajo del centroy = g IC (27). En base al analisis
de historia geoldgica del suelo analizado en el inciso anterior, que da un suelo
. . p Cc
normalmente consolidado, debera de usarse la formula S = H1+ log
D
Fo+ As )
[—1 (15) para calcular los asentamientos,

&0
recurriendo a los resultados de consolidacion donde se obtiene el coeficiente Cc asi
como la carga de preconsolidacion. Si el resultado anterior es menor a 2.54 cm (1”)
podré usarse la grafica de iteracion de la Figura 79. De lo contrario se propone un
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mejoramiento de precarga al terreno natural, la cual tiene como fin consolidar y dar
mayor resistencia al suelo o bien, el uso de pequefios pilotes hasta donde se
encuentre un estrato mas resistente.

1050 ;

1000

950

900

gadm (kPa)

850

800

750 ——

700 ©

1 2 3 4 5
Ancho de la cimentacion B (m)

Figura 79.- q admisible vs ancho de cimentacion, Puente 1, Sondeo 01

2.7.2.1.2 PUENTE 1, Sondeo 2.

De acuerdo al método de andlisis planteado por Meyerhoff, en el que se plantean
anchos de cimentacion mayores a 1.3 metros y asentamientos totales no mayores a
2.54 cm (1) se construye la grafica que se observa en la Figura 80 en donde se
correlaciona el nimero de penetracion estandar “N” con anchos de cimentacion B.
En esta grafica se toma el valor de penetracion estandar “N” de 50, ya que los
reportes indicaron la presencia de estrato duro, y dicha resistencia corresponde a un
estrato firme o resistente a 3 m de profundidad debajo del lecho del rio.

Para obtener los asentamientos por consolidacion primaria, debera de contarse con
las cargas de proyecto que son las fuerzas vivas debidas principalmente a la accién
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de las cargas vehiculares, y deberan de estimarse los incrementos de esfuerzos al

nivel de desplante deseado mediante la férmula
A _ Aptadyn t A
atprom) 6 (26)y
AG (gebajo del centroy = g IC (27). En base al analisis de
historia geologica del suelo analizado en el inciso anterior, que da un suelo
. , . L.
normalmente consolidado, debera de usarse la formula S = H1 d log
+&en
so+ As ]
[T] (15) para calcular los asentamientos,

recurriendo a los resultados de consolidacion donde se obtiene el coeficiente Cc asi
como la carga de preconsolidacion. Si el resultado anterior es menor a 2.54 cm (1”)
podra usarse la gréfica de iteracion de la Figura 80. De lo contrario se propone un
mejoramiento de precarga al terreno natural, la cual tiene como fin consolidar y dar
mayor resistencia al suelo o bien, el uso de pequefios pilotes hasta donde se
encuentre un estrato mas resistente.

800 ¢

750

700

650

gadm (kPa)

600

550 —

500 '

1 2 3 4 5
Ancho de la cimentacion B (m)

Figura 80.- q admisible vs ancho de cimentacién, Puente 1, Sondeo 02
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2.7.2.1.3 PUENTE 1, Sondeo 3.

De acuerdo al método de andlisis planteado por Meyerhoff, en el que se plantean
anchos de cimentacion mayores a 1.3 metros y asentamientos totales no mayores a
2.54 cm (17) se construye la grafica que se observa en la Figura 81 en donde se
correlaciona el nimero de penetracion estandar “N” con anchos de cimentacion B.
En esta grafica se toma el valor de penetracion estandar “N” de 50, ya que los
reportes indicaron la presencia de estrato duro, y dicha resistencia corresponde a un
estrato firme o resistente a 3 m de profundidad debajo del lecho del rio.

Para obtener los asentamientos por consolidacion primaria, debera de contarse con
las cargas de proyecto que son las fuerzas vivas debidas principalmente a la accion
de las cargas vehiculares, y deberan de estimarse los incrementos de esfuerzos al

nivel de desplante deseado mediante la férmula
A _ Aptadyn t A

otprom) 6 (26) y

AG (debajo del centroy =  IC (27). En base al anélisis de

historia geologica del suelo analizado en el inciso anterior, que da un suelo

. , , L ‘at A’
preconsolidado, debera de usarse la formula S = H_— log [~ ]
©

(19) 6 S = H > log [ 1 (20)
para calcular los asentamientos, recurriendo a los resultados de consolidacién
donde se obtiene el coeficiente Cc asi como la carga de preconsolidacion. Si el
resultado anterior es menor a 2.54 cm (1”’) podra usarse la grafica de iteracion de la
Figura 81. De lo contrario se propone un mejoramiento de precarga al terreno
natural, la cual tiene como fin consolidar y dar mayor resistencia al suelo o bien, el
uso de pequefios pilotes hasta donde se encuentre un estrato mas resistente.

aat Ax”

L
1+ H —log [

g
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Figura 81.- g admisible vs ancho de cimentacion, Puente 1, Sondeo 03

2.7.2.2 Metodo clasico de Terzagui (Puente 1).

2.7.2.2.1 Puente 1, Sondeo 3.

Para calcular la capacidad de carga de este terreno, correlacionaremos el nimero de
penetracion estdndar N con la consistencia de terreno, las correlaciones dadas por
Braja M. Das en cuanto a su compresion simple (qu), considerando que la arcilla se
encuentra saturada (¢ = 0), aplicando la teoria de Terzagui para capacidad de carga
y tomando un factor de seguridad de 3, obtenemos la siguiente gréafica (ver Figura
82) de g admisible respecto de la profundidad del sondeo SPT.
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q admisible (kN/m?2)

0.0 50.0 100.0 150.0 200.0 250.0 300.0 350.0 400.0

0.00 a,\
0.50
e
\‘-‘_-_
1.00 —

>
: -
. -

2.50 /
3.00 /
3.50

4.00 r—

4.50 i

Profundidad (m)

5.00

Figura 82.- g admisible vs profundidad, Puente 1, Sondeo 03

Este tipo de gréficos nos permiten darnos una idea de la capacidad admisible del
terreno a distintas profundidades solo tomando en cuenta el nimero de penetracion
estandar y relacionarlo con los datos de compresion simple de la Tabla 2. Cabe
aclarar que este grafico no nos dice nada de los posibles asentamientos. En relacion
con el método de Meyerhoff éste limita los asentamientos pero el que tratamos en
esta seccion o método clasico de capacidad de carga de Terzagui no hace ninguna
consideracién al respecto. Se propone entonces utilizar este método solo como dato
preliminar y adoptar las graficas dadas por Meyerhoff para definir anchos de
cimentacion.

Nota aclaratoria: En este caso, solamente se realizd este grafico para este sondeo
(sondeo 3) ya que los realizados en los sondeos 1 y 2 de este mismo puente daban
distribuciones lineales muy raras y poco representativas asumiendo a que se debia
sobre todo a la poca profundidad de los sondeos, por lo que se decidié no incluirlas
en este trabajo.
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2.7.2.3 Método Meyerhoff (Puente 2)

2.7.2.3.1 Puente 2, Sondeo 4.

De acuerdo al método de analisis planteado por Meyerhoff, en el que se plantean
anchos de cimentacion mayores a 1.3 metros y asentamientos totales no mayores a
2.54 cm (17) se construye la grafica que se observa en la Figura 83 en donde se
correlaciona el numero de penetracion estandar “N” con anchos de cimentacion B.

Para nuestro caso analizaremos este comportamiento para cuatro estratos. Se
consideran anchos de cimentacion mayores a 1.2 m.

Consideraremos las siguientes profundidades con sus respectivos N:
Profundidad de 11.10 m y N = 50. Estrato formado por un limo arenoso.
Profundidad de 9.90 m y N = 62. Estrato formado por un limo arenoso.
Profundidad de 5.40 m y N = 13. Estrato formado por una arcilla arenosa.

Profundidad de 1.80 my N = 9. Estrato formado por una arcilla

Capacidad de carga (Sondeo 4)
1400
1200 \
1000 -
8 800 ~
£ — —N=62
o 600 —N=9
—N =50
400 —N =13
200 ;
0
0 1 2 3 4 5 6 7
B, m

Figura 83.- Capacidad de carga segun Meyerhof, Puente 2, Sondeo 04
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Por convencién, tomaremos el valor de N igual a 50 que es donde se encuentra el
estrato resistente y con él, se tomaran los distintos anchos de cimentacion.

2.7.2.3.2 Puente 2, Sondeo 5.

De acuerdo al método de andlisis planteado por Meyerhoff, en el que se plantean
anchos de cimentacion mayores a 1.3 metros y asentamientos totales no mayores a
2.54 cm (17) se construye la grafica que se observa en la Figura 84 en donde se
correlaciona el numero de penetracion estandar “N” con anchos de cimentacion B.

Para nuestro caso analizaremos este comportamiento para cuatro estratos. Se
consideran anchos de cimentacion mayores a 1.2 m.

Consideraremos las siguientes profundidades con sus respectivos N:
Profundidad de 14.40 m y N = 50. Estrato formado por una arcilla limosa arenosa

Profundidad de 9.60 m y N = 59. Estrato formado por una arcilla y boleos
empacados en arena.

Profundidad de 6.0 m y N = 10. Estrato formado por una arena fina.

Profundidad de 1.80 my N = 6. Estrato formado por una arena arcillosa.

Capacidad de Carga (Sondeo 5)

1400
1200 \
1000 ~
\—-—_.__
& 800 \‘*—‘-...._
8 600 N = 59
400 —N=10
—N=6
200 -
0
0 1 2 3 4 5 6 7
B, m

Figura 84.- Capacidad de carga segun Meyerhof, Puente 2, Sondeo 05
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Por convencién, tomaremos el valor de N igual a 50 que es donde se encuentra el
estrato resistente y con él, se tomaran los distintos anchos de cimentacion.

2.7.2.4 Metodo clasico de Terzagui (Puente 2)

2.7.2.4.1 Puente 2, Sondeo 4.

Para calcular la capacidad de carga de este terreno, correlacionaremos el nimero de
penetracién estandar N con la consistencia de terreno, las correlaciones dadas por
Braja M. Das en cuanto a su compresion simple (qu), considerando que la arcilla se
encuentra saturada (¢ = 0), aplicando la teoria de Terzagui para capacidad de carga
y tomando un factor de seguridad de 3, obtenemos la siguiente grafica (ver Figura
85) de g admisible respecto de la profundidad del sondeo SPT.

q admisible kN/m?2
0.0 50.0 100.0 150.0 200.0 250.0 300.0 350.0 400.0
0.00
1.00 E====
2.00 .c\
3.00
L]
5 4.00
E
< 5.00 o
T 6.00 (
2
° 7.00 \
[=§
8.00 —
9.00
10.00 —
11.00

Figura 85.- q admisible vs profundidad, Puente 2, Sondeo 04

Donde se observa que la resistencia aumenta o se mantiene mayor o igual a una
profundidad de 10.0 m, por lo que decimos que estamos ante nuestro estrato
resistente.

Este tipo de graficos nos permiten darnos una idea de la capacidad admisible del
terreno a distintas profundidades solo tomando en cuenta el nimero de penetracion
estandar y relacionarlo con los datos de compresion simple de la Tabla 2. Cabe
aclarar que este grafico no nos dice nada de los posibles asentamientos. En relacion
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con el método de Meyerhoff éste limita los asentamientos pero el que tratamos en
esta seccion o método clasico de capacidad de carga de Terzagui no hace ninguna
consideracion al respecto. Se propone entonces utilizar este método solo como dato
preliminar y adoptar las graficas dadas por Meyerhoff para definir anchos de
cimentacion.

2.7.2.5PUENTE 2, Sondeo 5.

Para calcular la capacidad de carga de este terreno, correlacionaremos el numero de
penetracion estandar N con la consistencia de terreno, las correlaciones dadas por
Braja M. Das en cuanto a su compresion simple (qu), considerando que la arcilla se
encuentra saturada (¢ = 0), aplicando la teoria de Terzagui para capacidad de carga
y tomando un factor de seguridad de 3, obtenemos la siguiente grafica (ver Figura
86) de g admisible respecto de la profundidad del sondeo SPT.

q admisible kN/m?2
0.0 50.0 100.0 150.0 200.0 250.0 300.0 350.0 400.0
0.00 0»
1.00
2.00 /
3.00 \

4.00 \\

5.00 —
6.00 }
7.00

8.00 ,’f

9.00
10.00
11.00

Profundidad (m)

Figura 86.- q admisible vs profundidad, Puente 2, Sondeo 05

Este tipo de graficos nos permiten darnos una idea de la capacidad admisible del
terreno a distintas profundidades solo tomando en cuenta el nimero de penetracion
estandar y relacionarlo con los datos de compresién simple de la Tabla 2. Cabe
aclarar que este grafico no nos dice nada de los posibles asentamientos. En relacion
con el método de Meyerhoff éste limita los asentamientos pero el que tratamos en
esta seccién o método clasico de capacidad de carga de Terzagui no hace ninguna
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consideracién al respecto. Se propone entonces utilizar este método solo como dato
preliminar y adoptar las graficas dadas por Meyerhoff para definir anchos de
cimentacion.

2.7.2.6 Puente Peatonal.

La capacidad de carga fue obtenida segun la formulacion de Terzaghi para falla
local dada la consistencia natural del suelo.

Se considerd una profundidad de desplante de 2.95 m respecto al nivel de terreno
natural.

Se utilizo un factor de seguridad de 4 debido a que las probetas ensayadas fueron
obtenidas de una muestra de suelo “remoldeada”.

La Figura 87 muestra la capacidad de carga admisible para zapatas continuas como
para zapatas aisladas.

Zapatas Continuas|  Zapatas Aisladas

Df (m) g adm (ton/m?) g adm (ton/m?)

0.50 6.524 + 0.33 B 8.314 + 4.04B
1.00 7.088 + 0.33B 8.878 + 4.04B
1.50 7.653 +0.33B 0.443 + 4.04B
2.00 8.217 + 0.33B 10.007 + 4.04B
2.50 8.782 + 0.33B 10.572 + 4.04B
2.95 9.290 + 0.33B 11.080 + 4.04B
3.00 9.346 + 0.33B 11.136 + 4.04B
3.50 9.910 + 0.33B 11.700 + 4.04B
4.00 10.475 + 0.33B 12.265 + 4.04B
4.50 11.039 + 0.33B 12.829 + 4.04B
5.00 11.604 + 0.33B 13.394 + 4.04B

Figura 87.- Capacidad de carga por falla local, Puente Peatonal.
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2.7.3 Conclusiones y recomendaciones.

2.7.3.1 Puente 1.

Se recomienda utilizar los gréaficos de la Figura 79, Figura 80 y Figura 81 para
capacidad de carga admisible y desplantar la estructura hasta la profundidad del
estrato resistente de 3.0, 6.0 y 5.0 metros para los sondeos 1, 2 y 3 respectivamente
considerando anchos de cimentacion mayores a 1.30 metros y asentamientos no
mayores a 1 “. Para verificar capacidades de carga preliminares se recomienda
utilizar los graficos de la Figura 82 solamente para el sondeo 3.

2.7.3.2 Puente 2.

Se recomienda utilizar los graficos de la Figura 83 y Figura 84 para capacidad de
carga admisible y desplantar la estructura hasta la profundidad del estrato resistente
de 10 metros para los sondeos 4 y 5 respectivamente, considerando anchos de
cimentacion mayores a 1.30 metros y asentamientos no mayores a 1 . Para
verificar capacidades de carga preliminares se recomienda utilizar los gréficos de la
Figura 85 y Figura 86 para los sondeos 4 y 5 respectivamente.

2.7.3.3 Puente Peatonal.

Se recomienda utilizar la tabla de la Figura 87 para cimentar hasta la profundidad
de 5 metros tanto para zapatas corridas como para zapatas aisladas.
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3 CAPITULO IIL- ESTUDIOS GEOTECNICOS PARA VIALIDADES

3.1 Introduccion a estudios geotécnicos de Vialidades.

3.1.1 Definicion de Vialidad.

Segun el manual del Proyecto Geométrico de Carreteras de la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes la vialidad es aquella franja acondicionada del
terreno natural que guardando caracteristicas geometricas como ancho de calzada,
radio minimo de curvatura, pendiente minima, pendiente méaxima y pendiente
gobernadora, entre otras, produce un transporte expedito, econémico Yy seguro.

3.1.2 Estudios geotécnicos para vialidades.

Se denominan estudios geotécnicos para vialidades al conjunto de estudios de
campo y laboratorio, visitas de campo, andlisis y célculos que conducen a las
recomendaciones y conclusiones necesarias para establecer normas geotécnicas a
que han de apegarse proyectos y todos los posibles procedimientos constructivos de
los mismos.

Los estudios geotécnicos deberan poner a disposicion, toda la informacion
relevante sobre el terreno de cimentacion, tipos de materiales a emplear y el partido
conveniente que puede obtenerse de los disponibles, sefialando su probable
comportamiento futuro y los tratamientos que se requeriran en todos los suelos y
rocas por usar, asi como los procedimientos de construccién idoneos a utilizar.

La informacién geotécnica deberd presentarse en forma sencilla, clara vy
sistematizada, traduciendo las caracteristicas de las formaciones existentes en el
campo Yy todos los datos pertinentes, a valores numéricos y recomendaciones
escuetas, que puedan ser tomadas en cuenta por los restantes miembros de un grupo
encargado de cualquier proyecto vial, con seguridad y correcta compresion, aun no
siendo especialistas en las disciplinas geotécnicas.

En la ejecucion de un estudio geotécnico pueden distinguirse dos etapas. La
primera comprende reconocimientos, exploracion, levantamiento de datos y las
pruebas de laboratorio. En la segunda etapa se recopila la informacion disponible,
se analiza, se producen recomendaciones detalladas y concretas y se redacta el
informe correspondiente.
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3.2 Marco tedrico

3.2.1 El terreno de cimentacion.

Las terracerias que requiere una obra vial transmiten esfuerzos al terreno natural
bajo ellas; esos esfuerzos, a su vez, producen deformaciones que se reflejan en el
comportamiento estructural de las mencionadas terracerias; de ahi la necesidad de
estudiar el terreno de apoyo o cimentacion. Ademas existen factores independientes
de la superestructura de la obra vial, aunque a veces influido por ella, como el agua
por ejemplo, que producen efectos en el terreno de cimentacion que tambien se
reflejan en el comportamiento de la misma obra, por lo cual han de ser asimismo
estudiados.

Se entiende por terreno de cimentacion la parte de la corteza terrestre en que se
apoya la estructura de la obra vial y que es afectada por la misma; su funcién es
soportar a dicha obra vial en condiciones razonables de resistencia y deformacion.

Los terrenos de cimentacion pueden estar constituidos por roca o por suelos. En
general, la roca no plantea problemas como terreno de cimentacion propiamente
dicho, pues la obra civil le comunica esfuerzos que suelen ser de muy baja
intensidad en comparacion con la resistencia del material.

Los terrenos de cimentacion constituidos por suelos también suelen proporcionar
apoyo suficiente para vialidades, aunque existen algunas condiciones que plantean
grandes problemas de proyecto y construccion.

Los suelos friccionantes (gravas, arenas y limos no plasticos) por lo general tienen
capacidad de carga suficiente y caracteristicas de compresibilidad que no provocan
problemas de asentamientos de importancia.

Las arenas o limos muy sueltos pueden plantear problemas de erosion y de
asentamiento brusco, por colapso rapido de su estructura simple, cuando esta
sometida a cargas de alguna importancia, estos colapsos suelen estar asociados a
movimientos en el agua del subsuelo, sea saturacion por flujo de agua que se
infiltre de la superficie o ascensos del nivel freatico por cualquier razén. Sin
embargo, este efecto no es muy importante bajo las terracerias pues éstas absorben
con facilidad los movimientos resultantes.

En terrenos de cimentacién constituidos por limos plasticos y arcillas, deben
distinguirse dos casos diferentes: cuando su compresibilidad sea relativamente baja
(suelos CL, ML y OL) y cuando sean francamente compresibles (suelos CH, MH,
OH y Pt).

En suelos de compresibilidad relativamente baja no se plantean problemas
especiales a la superestructura de la obra vial; los pequefios asentamientos que
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puedan llegar a producirse son absorbidos facilmente por la flexibilidad propia de

d

icha superestructura y la capacidad de carga del terreno suele ser suficiente para

soportar a los terraplenes que hayan ser construidos.

Los materiales OL, debidos al contenido de materia organica, pudieran no ser
apropiados para usarse como materiales de construccion.

Sin embargo cuando el terreno de cimentacion esta constituido por limos o arcillas
completamente compresibles (suelos OH, CH, MH y Pt) el panorama es distinto
por los siguientes motivos que se exponen:

v

v

3.2.2

Este tipo de suelos prevalecen en terrenos que han sido creados por formaciones
fluviales, lacustres o marinas, terrenos en si muy desfavorables.

La falta de resistencia en el suelo de cimentacion es particularmente critica
cuando la obra vial exige altos terraplenes.

La falta de resistencia del terreno de cimentacién bajo un terraplén puede
producir una falla por falta de capacidad de carga, asociada a un hundimiento
brusco y destructivo del terraplén, con bufamiento del terreno a ambos lados de
aquel, no lejos de la linea de ceros.

La falla puede presentarse sin previo aviso, pero en ocasiones se producen con
anterioridad deformaciones en la corona del camino, con hundimientos en la
linea de centro y aparicion de grietas en el material natural, paralelas al bordo y
a una distancia que es funcién de la altura y el ancho del terraplén; estas grietas
suelen ir acompariadas de un perceptible bufamiento del terreno natural.

Asentamientos en el terreno de cimentacion.

Posiblemente el problema méas grave que atafie un suelo de cimentacién fino y
compresible, es el que se refiere a los asentamientos que en él pueden producirse al
recibir la sobrecarga que representan los terraplenes. Dichos asentamientos causan:

—>

_)

VBN

Perdida de bombeo, pues la presion ejercida por el terraplen es mayor bajo el
centro de la corona que bajo los hombros.

Aparicién de asentamientos diferenciales en el sentido longitudinal, por
heterogeneidades en la cedencia del terreno de cimentacion; éstos producen
perjuicios en la funcionalidad del camino, en el pavimento, etc.

Disminucion de la altura del terraplén.

Perjuicios en el comportamiento en obras de drenaje menor.

Agrietamientos en la corona del terraplén, especialmente cuando ésta es muy
ancha y cuando el terraplén tiene bermas
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3.3 Metodologia de exploracion

3.3.1 Reconocimientos. Zonificacion fisiografica

Por fisiografia entenderemos a la rama auxiliar de la Geografia que estudia en forma
sistematica y espacial la superficie terrestre de la tierra, tal como su relieve.

Para poder llevar a cabo, dentro de una secuencia ordenada de etapas, los trabajos de
campo, es necesario dividir la zona donde se construira la vialidad por medio de
fisiografia tomando en cuenta todas y cada una de las caracteristicas morfoldgicas de la
misma. Estos aspectos permitiran después hacer mas divisiones para profundizar en
cuanto a todas sus caracteristicas y asi, en conjunto, dar clasificaciones y
recomendaciones generales.

La descripcion de cada subzona debera hacerse verticalmente, clasificando cada uno de
los estratos que la compongan (estratigrafias), para lo que se efectuaran sondeos, por lo
general pozos a cielo abierto(PCA), tomar muestras, efectuar pruebas manuales en el
campo Yy algunas pruebas de laboratorio, sobre todo en el caso suelos. Para rocas se
necesitara su clasificacion macroscopica y su estructura.

Para la primera zonificacion se debe de efectuar un recorrido por el eje de la futura
vialidad, llenando el cuestionario que se muestra en la Figura 88, para cada una de las
zonas delimitadas. Para ello pueden contarse con planos fotogeoldgicos o en su defecto
con cartas geoldgicas emitidas por el Instituto Nacional de Estadistica, Geografia e
Informatica (INEGI).

CUESTIONARIO PARA RECONOCIMIENTO INICIAL DESDE EL PUNTO DE VISTA GEOTECNICO
Carretera o vialidad:
Tramo:
Subtramo:
De Km + a Km +
Origen:
Fecha:

Figura 88.- Formato geotécnico 1 para vialidad (Rico Rodriguez)

A continuacion se describiran algunos formatos geotécnicos muy de uso en la practica
ingenieril, y que sin duda, son insustituibles hoy en dia.
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Cada uno de estos formatos corresponde a cada una de las zonas o subzonas en las que
se divide de manera integral todo el eje de nuestra vialidad o via terrestre.

El formato geotécnico de la Figura 89, corresponde a una descripcion a detalle de las
condiciones topogréaficas y morfologicas de las zonas en estudio, y que tienen que ver
con el relieve terreno, el cual variara en funcion de la zona orogréafica donde se localice
la vialidad. Esta actividad puede auxiliarse con algun profesional de Topografia, pero
correspondera sobre todo al ingeniero geotecnista o0 gedlogo la descripcion definitiva de
cada cadenamiento de la zona en estudio

CARACTERISTICAS TOPOGRAFICAS SUPERFICIALES O MORFOLOGICAS

Ubicacion TIPO DE TERRENO

LOMERIO Observaciones

De Km AKm | ESCARPADO | MONTANOSO FUERTE | SUAVE PLANO

Figura 89.- Formato geotécnico 2 para vialidad (Rico Rodriguez)

El formato geotécnico de la Figura 90, expresa solamente las caracteristicas de las
rocas; su origen y formacion y los posibles suelos que generan una vez terminados sus
procesos de intemperizacion.

DESCRIPCION LITOLOGICA GENERAL |

Ubicacion TIPO DE ROCAS
IGNEAS SEDIMENTARIAS METAMORFICAS
De A Observaciones
Km | Km EXTRUSIVAS - -
INTRUSIVAS LAVICAS | PIROCLASTICAS SN ESTRATIFICADA OLIARLS FOLIADAS

Figura 90.- Formato geotécnico 3 para vialidad (Rico Rodriguez)
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El formato geotécnico de la Figura 91 corresponde a la descripcion que guardan los
suelos del lugar donde se proyectara la vialidad.

DESCRIPCION GENERAL DE SUELOS

Ubicaciéon TIPOS DE SUELOS
De A RESIDUALES TRANSPORTADOS Observaciones
Km | Km |Friccionantes | Cohesivos | Agua | Viento | Gravedad

Figura 91.- Formato geotécnico 4 para vialidad

El correcto calculo del diagrama de curva masas depende mucho de consideraciones
geotecnias que se puedan establecer y que consistan, sobre todo, en la disponibilidad de
los materiales en la zona y los consecuentes procedimientos constructivos.

La Figura 92es una tabla de datos para el célculo del diagrama de masas.Figura 93

3.4 Exploraciones realizadas en La Piedad

3.4.1  Objetivo y alcance.

El objetivo de la exploracion del estudio geotécnico, es investigar y determinar las
propiedades indices y la calidad de los diferentes materiales que conforman al
subsuelo del sitio en estudio, para tener toda la informacion necesaria y poder
conceptualizar de manera integral el proyecto.

El alcance de este trabajo es desde la inspeccion de las caracteristicas del subsuelo,
exploracién, muestreo y ensayes basicos de laboratorio, para obtener las
propiedades fisicas, obtencion del perfil estratigrafico, con la finalidad de lograr
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una tipificacion general de los suelos, para determinar los pardmetros necesarios
que se utilizaran en el disefio del pavimento y con la informacion obtenida, emitir
algunas recomendaciones generales para el proceso constructivo.

3.4.2 Condiciones topograficas.

De acuerdo al seccionamiento topografico y a la condicion inicial de que la
proyeccion de esta vialidad se encuentra en una zona donde la corriente fluvial del
rio Lerma es muy baja (poca pendiente) podemos decir que la zona se encuentra en
un terreno plano. Ver Figura 93.

CARACTERISTICAS TOPOGRAFICA S SUPERFICIALES O MORFOLOGICAS
Ubicacién TIPO DE TERRENO

- / Observaciones
De Km AKm ESCARPADO | MONTARNOSO LT, PLANO
FUERTE | SUAVE

0+000.00 | 0+188.26
0+200.00 [ 0+350.00
0+400.00 | 0+500.00
0+539.64 [ 0+627.93
0+650.00 | 0+730.00
0+730.00 [ 0+750.00
0+800.00 | 0+950.00
0+800.00 [ 0+850.00
0+988.74 | 1+100.00
0+100.00 | 0+150.00
1+211.00 | 1+410.00
1+415.65 [ 1+520.00
1+550.00 | 1+610.00
1+640.00 | 1+684.94
1+700.00 | 1+790.00
1+819.20 | 1+870.89
1+940.00 | 2+000.00
2+005.38 [ 2+090.00
2+120.00 | 2+210.00
2+21699 | 2+281.77
2+281.77 | 2+300.00
2+300.00 | 2 +390.00
2+416.39 | 2 +600.00

INICIO CADEN.

PCA4

PCA3

PCA2

PCA1

Figura 93.- Condiciones topograficas de la vialidad

En la Figura 93 se expresan algunas observaciones donde se llevaron a cabo los
pozos a cielo abierto.

3.4.3 Condiciones litologicas.

De acuerdo al mapa geoldgico de la Figura 1, la zona destinada a la construccién
de la vialidad es una zona libre de la presencia de material predominantemente
rocoso. Lo que refuerza aun mas esta hipdtesis es que los reportes de los sondeos
mixtos de los otros estudios de este trabajo es que hasta profundidades de casi
dieciséis metros, la condicion sigue siendo la presencia de suelo. Ver Figura 94.
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DE SCRIPCION LITOLOGICA GENERAL

Ubicacidn TIPO DE ROCAS
IGNEAS SEDIMENTARIAS METAMORFICAS e
De Km A Km EXTRISIVAS ND =
INTRUSIVAS e ESTRATIFICADA ESTRATIFICADA FOLIADAS |NOFOLIADAS
0+ 00000 | 0+188.26 INIC CAD.
0+ 200,00 | 0+ 350,00
0 +400,00 | 0+500.00
0+53964 | 0+627.93
0+650,00 | 0+730.00
0+ 730,00 | 0+ 750,00 PCA4
0 +a300,00 | 0+950.00
0 +300,00 | 0+3850.00 PCAS
0+93874 | 1+100.00
0+ 10000 | 0+ 150,00 PCA 2
1+211.00 | 1+410.00
1+41565 | 1+520.00 SIN PRESENCIA SIGNIFICATIVA O PRACTICAMENTE NULA
1+55000 | 1+610.00
1+64000 [ 1+6584.94
1+700,00 | 1+790.00
1+81920 | 1+870.89
1+94000 | 2+ 00000
2+ 00538 | 2+ 090,00
2+ 12000 | 2+210.00
2+21699 | 2+281.77
2+ 28L77 | 2+ 300.00 PCA1
2 +300.00 2+ 390.00
2+41439 | 2+600.00

Figura 94.- Condiciones litoldgicas de la vialidad

3.4.4 Condiciones de suelos.

De acuerdo con el mapa geoldgico de la Figura 1. Se observa la presencia
predominante de suelos aluviales de una gran variedad, dado las condiciones
hidrograficas que condicionan este tipo de suelos en el margen del rio Lerma. Ver
Figura 95.
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DESCRIPCION GENERAL DE SUELOS

Ubicacion TIPOS DE SUELOS
RESIDUALES TRANSPORTADOS Observaciones
De Km A Km — -
Friccionantes | Cohesivos Agua Viento Gravedad

0+ 000.00 0+188.26 L] L] INICIO CADEN.
0+ 200.00 | 0+ 350.00 . .

0+ 400.00 | 0+500.00 . .

0+ 539.64 0+627.93 ) L]

0+ 650.00 | 0+730.00 . .

0+ 730.00 | 0+750.00 . . PCA4
0+ 800.00 0 +950.00 ) L]

0 + 800.00 0+ 850.00 L L] PCA3
0+988.74 | 1+100.00 . .

0+ 100.00 0+ 150.00 ] . PCA 2
1+ 211.00 1+ 410.00 L] .

1+ 415.65 1+520.00 L .

1+550.00 | 1+610.00 . .

1+ 640.00 1+ 65494 L] .

1+ 700.00 1+790.00 b L

1+ 819.20 1+870.89 . .

1+ 940.00 2+ 000.00 L] .

2+005.38 | 2+090.00 . .

2+120.00 | 2+210.00 . .

2+ 216.99 2+ 281.77 ) L]

2+ 28177 | 2+300.00 . . PCA1
2+300.00 | 2+ 390.00 . .

2+ 416.39 2+ 600.00 ) L]

Figura 95.- Condiciones de tipos de suelos en la vialidad

3.4.5 Descripcién del terreno en estudio.

El sitio en estudio, geograficamente se localiza en el municipio de La Piedad
Michoacan, México (ver Figura 96) el cual colinda a su vez con el vecino
municipio de Santa Ana Pacueco, Guanajuato. Los divide hidrograficamente el Rio
Lerma.

La altura promedio de la zona donde se realizaron los estudios de pozos a cielo
abierto (PCA) oscila alrededor de la altura promedio de 1674 m.s.n.m, en las
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coordenadas geograficas 20°21'48.43”N de latitud norte y 102°1°18.82”0 de
longitud oeste (Ver Figura 97). La ubicacion de cada uno de los pozos se observan
en la Figura 98 y se detallan a continuacion:

PCA 1.- Pozo localizado de manera contigua al margen del Rio Lerma, sobre la
calle Querétaro, con coordenadas geograficas 20°20°36.60”N; 102°1"18.3170.

PCA 2.- Pozo localizado de manera contigua al margen del Rio Lerma, a 15 metros
de la calle Yuriria, perpendicular al margen, con coordenadas geograficas
20°20'34.29"N; 102° 1'4.33"0O.

PCA 3.- Pozo localizado de manera contigua al margen del Rio Lerma, a 100

metros del puente Guanajuato, con coordenadas geograficas 20°20°27.74”N;
102°170.33”0.

PCA 4.- Pozo localizado de manera contigua al margen del Rio Lerma, sobre la
calle Margen del Rio Lerma, con coordenadas geograficas 20°20°16.11”N;
102°1°0.73”0.

Figura 96.- Ubicacion satelital
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Figura 98.- Ubicacion a detalle de los PCA
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3.4.6 Trabajos de campo.

Los trabajos de campo consistieron en la exploracion y el muestreo de los
diferentes materiales que forman el subsuelo, observados en 4 pozos a cielo abierto
(PCA), ubicados de forma representativa en el terreno, de acuerdo al mapa de
localizacion que se presentd con anterioridad. (Ver Figura 96, Figura 97 y Figura
98).

Los pozos a cielo abierto (PCA) son excavaciones que se ejecutan en el terreno
natural mediante maquinaria tradicional (tractores). Por lo general el ancho
corresponde a dos veces el cucharon del tractor y la profundidad varia de 2 a 3 m.
Se introduce personal apropiado al pozo, tomando las debidas precauciones para
evitar algun accidente y se comienza a limpiar una franja (20 cm) de toda la
profundidad del pozo. Se anotan e identifican cada uno de los estratos y a
continuacion se comienza con la extraccion de muestras alteradas las cuales se
colocan en bolsas de pléstico para evitar que se pierda la humedad. Se etiquetan las
muestras anotando la siguiente informacion y colocdndola también en una pequefia
bolsa de plastico para evitar que se deteriore la (se rompa o se “barra” la tinta” y
haga confusa su identificacion):

Obra de procedencia.
Localizacion.

Fecha.

N° y profundidad de pozo.
Estrato.

Clasificacion visual (S.U.C.S).
Nivel de aguas freaticas (NAF).

N 2R 2

Otra prueba que se ejecuta de manera simultanea es la prueba de compresion axial
no confinada por medio del Penetrémetro de bolsillo. Esta prueba permite medir la
consistencia natural del suelo, existiendo desde suelos muy blandos a suelos duros.
Se ejecuta en cada uno de los estratos y se anota en los informes estratigraficos.

Se extrajeron muestras alteradas de los diferentes materiales que constituyen los
distintos estratos del subsuelo, para determinar sus propiedades indices y
mecanicas.

3.4.6.1 Clasificacion de suelos en campo.

La clasificacién de los fragmentos de roca y de los suelos en campo se realiza en
forma visual, por lo que se requiere experiencia para clasificar los diferentes
materiales. La experiencia se obtiene mediante la ensefianza de quien ya la tiene y
comparando las clasificaciones hechas en campo con las obtenidas en el
laboratorio.
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- Clasificacion de campo de fragmentos de roca
Se estiman los porcentajes de tamafos de los fragmentos de roca, tomando en
cuenta la dimensién mayor de los fragmentos, de la siguiente manera:
Segun su tamafio los fragmentos se agrupan como se indica en la siguiente tabla:

Se determinan en forma aproximada los porcentajes, en volumen, de cada uno de los
grupos indicados en el parrafo anterior con relacion al volumen total y con ellos se
clasifican los fragmentos de acuerdo con la siguiente tabla. Se estima en los fragmentos de
los diferentes grupos, la forma, textura de la superficie y grado de alteracion.

- Clasificaciéon en campo de suelos.

La clasificacion de los suelos en campo, se hace considerando su granulometria,
plasticidad, color, olor.

3.4.7 Estratigrafia
Las estratigrafias observadas en los PCA, se presentan a continuacién. Ver Figura 99,
Figura 100, Figura 101 y Figura 102.

ESTRATO | PROFUNDIDAD (m) | PERFIL DESCRIPCION
0.15 Capa Vegetal

Estrato finico formado por una ardlla
de alta compresibilidad (CH) de color
café oscuro de consistencia natural
"suave”

1.40

Figura 99.- Estratigrafia del PCA 1

ESTRATO | PROFUNDIDAD (m) | PERFIL DESCRIPCION
0.15 Capa Vegetal

Estrato inico formado por una ardlla

1 de alta compresibilidad (CH) de color

café oscuro de consistencia natural
"suave”

1.05

Figura 100.- Estratigrafia del PCA 2
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ESTRATO | PROFUNDIDAD (m) | PERFIL DESCRIPCION
0.15 Capa Vegetal
Primer estrato formado por un limo
1 organico (MH) de alta compresibilidad,
de consistencia natural "firme"
1.30
5 egundo estrato formado por una arena
ardllosa (5C)
2.20
Figura 101.- Estratigrafia del PCA 3
ESTRATO | PROFUNDIDAD (m) | PERFIL DESCRIPCION
0.20 Capa Vegetal

Primer estrato formado por una arcilla
de alta compresibilidad (CH) de color
café oscuro de consistencia natural
"suawve”

egundo estrato formado por una arena
arcillosa (5C)

240

Figura 102.- Estratigrafia del PCA 4

Nota: No se encontré el nivel de aguas freaticas (N.A.F.).

3.5 Pruebas de Laboratorio

3.5.1 Pruebas de Laboratorio.

Para definir el tipo de pruebas de laboratorio que se deben ejecutar, se debe de
definir en primera instancia cual es el uso que se pretende dar al material en
estudio. La Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT) establece las
pruebas necesarias para el tipo de uso que se le dara al material siendo estos por lo

general:

a) Pruebas para Sub-Bases y Bases Hidraulicas (para pavimentos).
b) Pruebas para Subrasante.
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c) Pruebas para Terreno Natural o terracerias.

Para las primeras se tienen que hacer generalmente las pruebas de: Peso
Volumétrico Seco Suelto (P.V.S.S), Peso Volumétrico Seco Maximo (P.V.S.M),
Humedad Optima, Granulometria (27, 1 %27, 17, 3/4”, 3/8”, No 4, 10, 20, 40, 60,
100 y 200), Valor Relativo de Soporte (VRS), % de Expansion, Valor Cementante,
Equivalente de Arena, Limite Liquido (LL), Limite Plastico (LP), Indice de
Plasticidad (IP), Contraccion lineal (CL), Densidad y Absorcién de Gravas y
clasificacion SUCS.

Para los segundos y terceros se tienen las pruebas aplicadas generalmente a suelos
finos, de alli su diferencia con la primera clasificacion. Las pruebas son: Peso
Volumétrico Seco y Suelto (P.V.S.S), Peso Volumétrico Seco Maximo (P.V.S.M),
Humedad Natural, Humedad Optima, Granulometria (3”, No. 4, 40 y 200), Limite
Liquido (LL), Limite Plastico (LP), indice de Plasticidad (IP), Contraccion Lineal
(CL), Valor Relativo de Soporte (VRS), % de Expansion y clasificacién SUCS.

Para nuestro proyecto se ejecutaron pruebas para terracerias o terreno natural y se
busco definir si eran adecuadas para servir para tal fin 0 no, y en su caso dar una
recomendacion constructiva como mejoramiento o estabilizacion o simplemente
despalmarlo y utilizar otro material de mejor calidad.

A continuacion se expondran de una manera muy breve y general las pruebas de
laboratorio méas comunes, asi como la importancia que guarda cada una de ellas.

3.5.1.1 Pruebas de laboratorio para terracerias o terreno natural.

3.5.1.1.1 Secado de muestras alteradas.

Una vez que se ha obtenido la muestra en campo mediante sondeos exploratorios de
pozos a cielo abierto, se somete a secado la muestra en el laboratorio, esto con el
objeto de poder disgregarla con facilidad y poder emplearla para las demas pruebas.
Para ello la muestra puede ser secada al extenderla al sol sobre una superficie
limpia; colocarla en una charola y dejarla en el horno (Ver Figura 103) o secandola
lenta y con mucho cuidado en una estufa o parrilla. En caso de que la muestra
Ilegue al laboratorio seca, no sera necesario lo anterior expuesto y se trabajara de
manera inmediata el material.
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Figura 103.- Secado de muestras alteradas (al sol, en horno y en estufa)

3.5.1.1.2 Disgregacion de muestras alteradas.

El objeto de la disgregacion de las muestras alteradas es llevarlas a un estado
semejante al que van a presentar en la obra durante el proceso de construccion. Para
ello se emplea un mazo que consiste en un cilindro de concreto de
aproximadamente 20 kg, unido a una varilla de 17, la cual permite la manipulacién
del conjunto. EI mazo se coloca sobre el material extendido y se comienza a girar
para poder empezar el proceso de disgregacion, teniendo cuidado de no romper
fragmentos de grava u otro material de consistencia dura. Ver Figura 104.

Figura 104.- Disgregacion de muestras alteradas

3.5.1.1.3 Cuarteo de muestras alteradas.

El cuarteo se realiza con el objeto de obtener de una muestra, porciones
representativas de tamafio adecuado para efectuar las pruebas de laboratorio que se
requieran. Ver Figura 105.
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Figura 105.- Cuarteo de muestras alteradas

3.5.1.1.4 Contenido de agua.

Es la relacion del peso del agua entre el peso de los sélidos de un suelo.
Comunmente se expresa en porciento. Se obtiene pesando una muestra natural (por
lo general himeda) Ilaméandola peso himedo y después se seca en el horno durante
24 horas, pesandola nuevamente obteniendo el peso seco (Ws). La diferencia entre
el peso humedo y el peso seco (Ws) nos da la cantidad de agua (Ww). Siendo la

siguiente expresion w = ?Xlnn
5
(38), la formula para determinar el contenido natural de agua.

w=2*x100 (38)
W=

3.5.1.1.5 Peso Volumétrico Seco Suelto (P.V.S.S).

Se denomina peso volumétrico de un suelo (y) al peso de dicho suelo contenido en
la unidad de volumen, y generalmente se expresa en kg/m®.

Se denomina peso volumétrico seco suelto (ys 6 PVSS) de un suelo al peso
volumétrico aparente de él, tomando el peso del mismo previamente cuarteado y
secado en un horno a peso constante. EI peso volumétrico aparente se refiere al
considerar el volumen de los vacios formando parte del suelo. Para determinar el
peso volumétrico seco y suelto de un suelo se coloca el material (que ha sido
cuarteado y secado con anterioridad) dentro de un recipiente de volumen conocido
(ver Figura 106), llenandolo y enrasandolo, con una varilla punta de bala.
Inmediatamente se pesa, restando el peso del recipiente se obtiene el peso del
material, que dividido entre el volumen del recipiente proporcionara el dato de peso
volumétrico seco y suelto (ys 6 PVSS) del suelo.
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Figura 106.- Determinacion del P.V.S.S

3.5.1.1.6 Granulometria.

El objetivo de esta prueba consiste en separar por tamafios las particulas de suelo,
pasando a través de una sucesion de mallas de aberturas cuadradas y pesar las
proporciones que se retienen en cada una de ellas, expresando dicho retenido como
porcentajes en peso de la muestra total. Ver Figura 107.
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Figura 107.- Curva Granulométrica, cribado con Rap-Tap y cribado a mano.

3.5.1.1.7 Limites de consistencia.

Un material tiene plasticidad cuando se remoldea con facilidad sin cambiar su
volumen y su resistencia al corte es de 25 gr/cm® como minimo. Por tanto, en la
plasticidad pueden intervenir la humedad, el peso volumétrico y la sensibilidad de
las particulas del material, principalmente las finas, con respecto al agua y al
porcentaje de ellas dentro del total.
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Para conocer la sensibilidad de los finos al cambiar sus caracteristicas de
consistencia en presencia del agua, se realizan pruebas de plasticidad, como la de
los limites de Atterberg y la de contraccion lineal. Estas pruebas se efecttian sobre
la porcion de los materiales que pasan la malla nam. 40.

3.5.1.1.7.1 Limites de Atterberg.

Los limites de Atterberg corresponden a la humedad, o sea, al porcentaje de agua
respecto al peso de los sélidos en que los finos de los materiales pasan de una
consistencia a otra. Asi el limite liquido (LL) es la humedad correspondiente al
limite entre el estado semiliquido y el plastico. En esta condicidn, el material
tiene una resistencia minima al esfuerzo cortante de 25 g/cm?.

El limite pléstico (LP) es la humedad correspondiente al limite entre el estado
plastico y el semisolido; a la diferencia entre el limite liquido y plastico se le
denomina indice plastico (IP). Hay otros limites, como el de contraccién o el
equivalente de humedad de campo, que se usan con menor frecuencia.

Para situar el material en el limite liquido, en la Copa de Casagrande (ver Figura
108) , la porcion del material que pasa por la malla nam. 40 con esa humedad
debe cerrar intimamente, a lo largo de 1 cm, una abertura realizada con una
pequefia herramienta especial denominada ranurador, al proporcionar 25 golpes
sobre la base del aparato.

Se elaboran rollitos de material para que éste llegue al limite plastico.
Inicialmente, en el limite liquido estos rollitos se rolan por medio de un vidrio
pequefio, levantado a 3 mm con alambre, sobre otro vidrio base de mayores
dimensiones. Se dice que el material esta en el limite plastico cuando los rollitos
empiezan a agrietarse, lo cual queda a juicio del laboratorista, por lo que tiene una
amplia variabilidad que influye en la obtencion del indice plastico.

El limite de contraccidén es la frontera entre los estados semisolido y sélido,
quedando definido como el contenido de agua minimo para el cual el suelo no
retrae su volumen aun cuando pierda o se evapore agua. Observando una grafica
de volumen del suelo en funcién de su contenido de humedad, observariamos que
todo suelo llega a un punto donde su volumen no decrece ain cuando el contenido
de humedad siga disminuyendo. Es ese punto, el contenido de humedad que
deseamos cuantificar.

Finalmente se ubica el punto con su limite liquido con su correspondiente indice
plastico en la carta de plasticidad (ver Figura 109) y se obtiene entonces la
clasificacion de la parte fina del suelo.
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Figura 108.- Copa de Casagrande y prueba de Limite Liquido

CARTA DE PLASTICIDAD (5.U.C.5.)

] W

=73

Figura 109.- Carta de Plasticidad (Laboratorio de Materiales UMSNH)

3.5.1.1.8 Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (S.U.C.S).

La base del Sistema unificado de Clasificacion de Suelos (ver Figura 110) es la
Carta de Plasticidad, resultado de una investigacion realizada por Arthur
Casagrande en el laboratorio. En esta investigacion se vio que, si se situan los
suelos en un sistema coordenado que tenga el Limite Liquido en el eje de las
abscisas y al Indice de Plasticidad en de las ordenadas su agrupamiento no ocurre al
azar sino que se agrupan de manera que en cada zona de la carta se sittian suelos
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con caracteristicas de plasticidad y propiedades mecanicas e hidraulicas
cualitativamente definidas; del mismo modo que los suelos vecinos poseen

propiedades similares,

los alejados las tienen diferentes. Con base en esta

observacion, Casagrande pudo establecer en la gréafica fronteras que separan a los
materiales finos en diferentes grupos de propiedades afines (lineas A y B). El
sistema unificado abarca tanto a los suelos gruesos como a los finos,
distinguiéndolos por el cribado a través de la malla N° 200; las particulas gruesas
son mayores que dicha malla y las finas, menores. Un suelo se considera grueso si
mas del 50% de sus particulas son gruesas, y fino, si mas de la mitad de sus

particulas, en peso, son finas.
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Figura 110.- Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (Gonzalez de Vallejo, 2004)
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3.5.1.1.9 Pruebas de compactacion.

Se entiende por compactacion la aplicacion mecanica de cierta energia, o cantidad
de trabajo por unidad de volumen, para lograr una reduccion de los espacios entre
las particulas sélidas de un suelo, con el objeto de mejorar sus caracteristicas
mecanicas. Al obtenerse un mejor acomodo de las particulas solidas y la expulsion
de aire que contiene el suelo, se produce un aumento de su peso volumétrico o
especifico. Si aun suelo cuya humedad es baja se le van dando ciertos incrementos
a su contenido de agua y se le aplica cada vez la misma energia de compactacion,
su peso volumétrico va aumentando, propiciado por la accion lubricante del agua,
hasta que llega un momento en que el peso volumétrico del material seco, calculado
a partir del peso volumetrico del material himedo y de la humedad, alcanza un
valor maximo.

Al contenido de agua con el que se obtiene el mejor acomodo de particulas y el
mayor peso volumétrico o especifico del material seco, para una determinada
energia de compactacion, se le designa como peso volumétrico o peso especifico
Seco maximo.

Cuando a partir de esta condicion de humedad 6ptima y peso volumétrico seco
méaximo, se incrementa el agua para un mismo volumen, el agua con el aire
ocuparian el lugar de algunas particulas de suelo, obteniéndose en consecuencia
pesos volumétricos que van siendo menores a medida que el agua aumenta. Si en
un sistema de ejes coordinados se sitdan los puntos correspondientes a cada peso
volumétrico seco con su respectiva humedad y se unen con una curva, quedara
representada la variacion del peso volumétrico de un material para diferentes
contenidos de agua y una misma energia de compactacién; ésta curva adopta
aproximadamente la forma de una parabola, siendo mas pronunciada su curvatura
en el caso de suelos arenosos que en los suelos arcillosos.

El contenido de agua Optimo y el peso volumétrico seco méximo de un suelo,
también varian con la energia de compactacion; cuando ésta se aumenta, se
obtienen mayores pesos volumétricos secos maximos con humedades Optimas
menores. A su vez, la humedad optima y el peso volumétrico seco maximo son
funcion del tipo de suelo; los suelos gruesos, para una misma energia de
compactacién, tienen en general mayores pesos volumétricos y menores
contendidos de agua que los suelos finos.

De acuerdo con la naturaleza de los materiales y con el uso que se les pretenda dar,
se han establecido procedimientos de prueba para llevar a cabo la compactacion de
los suelos en el laboratorio, con objeto de referenciar y evaluar la compactacion que
se alcanza con los procedimientos aplicados en el campo, para determinar el grado
de compactacion del material. Tomando en cuenta la forma de aplicar la energia al
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material, las pruebas de compactacion que generalmente se emplean son de los
siguientes tipos:

e Por impactos, como son las pruebas de: Compactacién dinamica AASHTO
estandar, Proctor SOP, AASHTO modificada de 3 y 5 capas y los métodos de
California 'y de Texas.

e Por carga estatica, como es la prueba de compactacion Porter.

e Por amasado, como es el caso del método de compactacion de Hveem.

e Por vibracion, como es el método de compactacion en que se utiliza una mesa
vibratoria.

3.5.1.1.9.1 Pruebas de compactacién Proctor.

Tiene por objeto determinar el peso volumétrico seco maximo (ydmax) Y la humedad
optima del suelo en estudio (W ¢p). Esta prueba es aplicable para suelos que
mayoritariamente pasa la malla No. 4. Se obtienen varios puntos de prueba que son
contenidos distintos de agua y sus respectivos pesos volumétricos, donde al
graficarlos nos daran la pardbola que se muestra en la Figura 111. Ubicamos el
punto maximo de la misma y ese sera el peso volumétrico seco maximo junto con
su humedad 6ptima.
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Figura 111.- Determinacion del PVSM y humedad 6ptima (SCT)

El equipo representativo de esta prueba se muestra en la Figura 112.
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Figura 112.- Equipo de compactacion Proctor

3.5.1.1.9.2 Pruebas de compactacién Porter.

Tiene por objeto determinar la compactacion por carga estatica para calcular el
Peso Volumétrico Seco Maximo (ygmax) Y la humedad Optima de compactacién en
suelos con particulas gruesas empleadas en la construccion de terracerias o en
arenas y materiales finos (no cohesivos) que tengan un indice plastico menor a 6 (IP
< 6), a los cuales no es posible someterlos a la Prueba Proctor. EI equipo
representativo de esta prueba se observa en la Figura 113.

Figura 113.- Equipo de compactacion Porter
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3.5.1.1.9.3 Pruebas del Valor Relativo de Soporte (VRS).

Tiene por objeto el de determinar si el suelo en estudio, tiene la calidad para ser
empleado en las capas de base, sub-base y su-rasante. Para ésta prueba se utiliza un
suelo compactado por medio de la prueba Porter. El equipo representativo de esta
prueba se observa en la Figura 114.

Figura 114.- Prueba del Valor Relativo de Soporte
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3.6 Resultados obtenidos

3.6.1 Resultados de pruebas para terracerias.

Los resultados obtenidos en las pruebas de laboratorio se muestran en la Tabla 4 y
Tabla 5.
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REPORTE DE CALIDAD DE MATERIALES PARA TERRACERIAS

SOLICITANTE: MUNICIPIO DE SANTA ANA PACUECO GUANAJUATO- LA PIEDAD MICHOACAN

OBRA: PROYECTO DE VIALIDAD DEL MARGEN DEL RIO LERMA

LOCALIZACION: LA PIEDAD MICHOACAN, SANTA ANA PACUECO GUANAJUATO

PCA 1 1 2 3 3
ESTRATO 1 2 1 1 2
PROFUNDIDAD DE LA MUESTRA (m) 0.60 1.40 1.05 1.30 2.20
TIPO DE MUESTRA A A A A A
TAMANO MAXIMO

% RETENIDO MALLA 3” 100 100 100 100 100
% QUE PASA MALLA No. 4 81 96 98 66 100
% QUE PASA MALLA No. 40 76 78 89 61 100
% QUE PASA MALLA No. 200 70 72 66 48 31
LIMITE LIQUIDO (%) 80 53.68 54.64 67.07 25.40
iNDICE PLASTICO (%) 47.86 24.22 24.05 18.07 12.60
CONTRACCION LINEAL (%) 21.60 8.52 16.70 6.60 6.58
P.V.S.S (ke/m’)

P.V.S.M (kg/m*) 1,594 1,717 1,650
HUMEDAD OPTIMA (%) 27.0 21.80 19.00
HUMEDAD NATURAL (%) 32.59 37.88 30.37 21.58 34.86
VRS ESTANDAR SATURADO (%) 14.488 8.26 6.95
EXPANSION EN (%)

CLASIFICACION SUCS. CH CH CH MH e
VRS (90%) (%) 10.129 23.21 16.98

Tabla 4.- Resultados de las pruebas de terracerias

REPORTE DE CALIDAD DE MATERIALES PARA TERRACERIAS

P.I.C Carlos Adolfo Coria Gutiérrez Tesis de Licenciatura Pagina 124




Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo

Facultad de Ingenieria Civil

SOLICITANTE: MUNICIPIO DE SANTA ANA PACUECO GUANAJUATO- LA PIEDAD MICHOACAN

OBRA: PROYECTO DE VIALIDAD DEL MARGEN DEL RIO LERMA

LOCALIZACION: LA PIEDAD MICHOACAN, SANTA ANA PACUECO GUANAJUATO

PCA 4 4 4
ESTRATO 1 2 3
PROFUNDIDAD DE LA MUESTRA (m) 1.50 2.10 2.40
TIPO DE MUESTRA A A A
TAMARNO MAXIMO

% RETENIDO MALLA 3” 100 100 100
% QUE PASA MALLA No. 4 100 100 100
% QUE PASA MALLA No. 40 100 100 100
% QUE PASA MALLA No. 200 82 38 37
LIMITE LIQUIDO (%) 65.42 39.01 25.28
iNDICE PLASTICO (%) 34.27 29.47 9.01
CONTRACCION LINEAL (%) 11.20 10.50 4.00
P.V.S.S (ke/m’)

P.V.S.M (kg/m*) 1,654

HUMEDAD OPTIMA (%) 14.78

HUMEDAD NATURAL (%) 31.47 13.25 36.20
VRS ESTANDAR SATURADO (%)

EXPANSION EN (%)

CLASIFICACION SUCS. CH e Ne

Tabla 5.- Resultados de las pruebas para terracerias.

3.6.2 Empleo secundario de los resultados obtenidos.
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Con los datos de PVSM y PVSS se calculan algunos de los datos como el del
coeficiente de variacion volumétrica para el diagrama de curva masa. Ver Figura
115.

TABLA PARA EL CALCULO DEL DIAGRAMA DE MASAS

- TRATAMIENTO CoE F]C],E-\!TE ]?E PLELLE L ] :LLTU(}:{SRTE QOBSERVACIO
De Km AKm | CLASIFICACION g VOLUMETRICA PRESUPUESTO [l up e

90% | 95% | 100% BaNDEADO “E T (m)
0+ 000.00 | 0+ 18826 | Suelo fino 85 15 0 2.00
0+ 200.00 | 0+350.00| Suelofino 85 15 0 2.00
0+ 400.00 | 0+ 500.00| Suelo fino 85 15 0 2.00 TS.M
0+539.64 | 0+ 627.93| Suelofino 85 15 0 2.00
0+ 650.00 | 0+730.00| Suelofino 85 15 0 2.00
0+ 730.00 | 0+ 750.00 | Suelo CH ySC 0.77 | 0.73 | 0.69 85 15 0 2.00 PCA 4
0+ 800.00 | 0+ 850.00 | Suelo MH y SC 0.77 | 0.73 | 0.69 85 15 0 2.00 PCA 3
0+988.74 | 1+ 100.00| Suelo fino 85 15 0 2.00 T.SM
1+100.00| 1+150.00| SueloCH 0.77 | 0.73 | 0.69 85 15 0 2.00 PCA 2
1+211.00 | 1+410.00| Suelofino Despalmey 85 15 0 2.00 T.SM

sustitucion por
1+415.65 | 1+520.00 | Suelo fino ' 85 15 0 2.00 T.SM
1+550.00 | 1+610.00| Suelofino material de 85 15 0 2.00 T.SM
prestﬂmo o

1+ 640.00 | 1+ 68494 | Suelofino 85 15 0 2.00 T.SM
1+700.00|1+790.00| Suelofino b 85 15 0 2.00 T.S.M
1+819.20 | 1+ 87089 | Suelofino 85 15 0 2.00 T.SM
1+940.00 | 2+ 000.00| Suelofino 85 15 0 2.00 T.SM
2+ 00538 | 2+ 090.00 | Suelo fino 85 15 0 2.00 T.SM
2+120.00| 2+ 210.00| Suelofino 85 15 0 2.00 T.SM
2+21699 | 2+ 28177 | Suelofino 85 15 0 2.00 T.SM
2+ 28177 | 2+ 30000 | SueloCH 0.83 | 0.79 | 0.75 85 15 0 2.00 PCA 1
2+300.00 | 2+390.00| Suelofino 85 15 0 2.00 T.SM
2+ 41639 | 2+ 60000 | Suelofino 85 15 0 2.00 T.SM

Figura 115.- Datos para el diagrama de curva masa

3.7 Discusion de parametros obtenidos.

De acuerdo a la NORMA CMT- 1.03/02, el material de la zona de estudio no es
adecuado para utilizarlo como material de SUBRASANTE para soportar la losa del
pavimento de concreto, ya que los valores relativos de soporte (VRS) de los estratos
en cuestion quedan muy por debajo del valor minimo, ademas de que el Limite
Liquido, el indice de plasticidad resultan mayores a los maximos establecidos, es
decir, tenemos suelos muy plasticos y muy susceptibles a cambios volumétricos por
el efecto de la accion del agua, y mas aln en la zona donde se encuentra (margen
del Rio Lerma).

3.7.1 Recomendaciones geotécnicas.

Se sugiere despalmar dicho material y colocar material de préstamo o banco que
reina adecuadamente los pardmetros de calidad que establece la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes (SCT).

P.I.C Carlos Adolfo Coria Gutiérrez Tesis de Licenciatura Pagina 126



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo
Facultad de Ingenieria Civil

4 CAPITULO IV.- ESTUDIOS GEOTECNICOS PARA PLANTAS DE
TRATAMIENTO

4.1 Introduccidn a estudios geotécnicos para Plantas de Tratamiento

Para la construccion de una planta de tratamiento, se requiere un estudio similar al
de cualquier otro tipo de construccion civil que requiera un pequefio nivel de
desplante para cimentacion. En el caso de la construccion de plantas de tratamiento
de aguas residuales, solo se debe de tomar en consideracion que el peso que
soportara el suelo sera el del peso de todos los elementos del tren de tratamiento del
agua residual tales como rejas, rodillos sedimentadores, pequefios vertedores tipo
Parshall y en si, toda la infraestructura de la Planta de tratamiento. Ver Figura 116.

Figura 116.- Vista general de una Planta de Tratamiento de Aguas Residuales (Orantes
Avalos-UMSNH-Posgrado de Ingenieria Civil-Ambiental)

4.2 Marco teodrico

El marco tedrico de este tipo de obras civiles, es similar al ya estudiado y ampliado
en la seccion 2.2 del también Marco tedrico, pero para estudios geotécnicos para
puentes.
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4.3 Metodologia de exploracion

No existe un procedimiento estandar de exploracion para este tipo de obras en
particular. La exploracién esta limitada solo a la parte donde se desee cimentar la
planta de tratamiento, que esta en funcion de las zonas de desvio de las corrientes
de agua residual hacia la planta, donde se desee tratar fisica, quimica y
bioldgicamente dicha agua residual. En una palabra, esta condicionada a la parte de
hidrologia e ingenieria ambiental juntas.

4.4 Exploraciones realizadas en La Piedad

4.4.1 Obijetivo y alcance.

El objetivo de la exploracion del estudio geotécnico, es investigar y determinar las
propiedades indices y mecanicas, de los diferentes materiales que conforman al
subsuelo del sitio en estudio, principalmente en el estrato de desplante de la
estructura, para tener toda la informacion necesaria y poder conceptualizar de
manera integral el proyecto.

El alcance de este trabajo es desde la inspeccion de las caracteristicas del subsuelo,
exploracién, muestreo y ensayes basicos de laboratorio, para obtener las
propiedades fisicas, para la obtencion del perfil estratigrafico, con la finalidad de
lograr una tipificacion general de los suelos, para determinar la capacidad de carga
admisible.

4.4.2 Descripcion del terreno en estudio.

4.4.3 Planta de tratamiento.

El sitio en estudio, geograficamente se localiza a una altura promedio de 1684
m.s.n.m., en las coordenadas geograficas 20°21°05.01°’ de latitud norte y 102° 01’
0.327”’ de longitud oeste. Ver Figura 117 y Figura 118. Se encuentra en una zona
netamente agricola o de uso exclusivo para la agricultura.
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Figura 117.- Ubicacidn satelital de la Planta de Tratamiento

I PLANTA DE TRATAMIENTO. (SE 07)

P

Figura 118.- Ubicacion satelital a detalle de la Planta de Tratamiento

En general se encuentra ubicado en una zona plana, donde se encuentran
superficialmente arcillas y limos arenosos.
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4.4.4 Trabajos de campo.

4.4.4.1 Sondeos mixtos.

Los trabajos de campo consistieron en la exploracion y el muestreo de los
diferentes materiales que forman el subsuelo, observado en un Sondeo Mixto.

Se extrajeron muestras alteradas de los diferentes materiales que constituyen los
distintos estratos del subsuelo, para determinar sus propiedades indices.

4.45 Estratigrafia obtenida del sondeo.

En base a los resultados reportados por la empresa CIIE, se pudo obtener la
estratigrafia del terreno en base al nimero N de la prueba de penetracion estandar.

Ver Figura 119.
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Figura 119.- Perfil estratigrafico, Planta de Tratamiento, Sondeo 7
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4.5 Pruebas de Laboratorio

4.5.1 Pruebas de Laboratorio para Planta de Tratamiento

Los trabajos de laboratorio consistieron en realizar los ensayes correspondientes,
para determinar solamente sus propiedades indice (contenido de agua y limites de
consistencia o plasticidad). Ver Figura 120.

Figura 120.- Determinacion de limites de consistencia.

4.6 Resultados obtenidos

4.6.1 Resultados pruebas indice.

Los resultados que se obtuvieron en nuestro laboratorio se resumen en la Figura
121 donde todas las pruebas fueron realizadas mediante un adecuado control de
calidad, con la finalidad de dar la confiabilidad requerida a los resultados.
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Figura 121.- Correlacion de humedad vs plasticidad, Planta de Tratamiento, Sondeo 07
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En la Figura 121 se observa la predominancia de suelos finos encontrdndose a tres
metros de profundidad un estrato resistente limoso.

4.7 Discusion de parametros obtenidos

4.7.1 Capacidad de Carga.
4.7.1.1 Método de Meyerhof.

4.7.1.1.1 Planta de Tratamiento, Sondeo 7.

De acuerdo al método de andlisis planteado por Meyerhoff, en el que se plantean
anchos de cimentacion mayores a 1.3 metros y asentamientos totales no mayores a
2.54 cm (17) se construye la grafica que se observa en la Figura 122 en donde se
correlaciona el numero de penetracion estandar “N” con anchos de cimentacion B.

Para nuestro caso analizaremos este comportamiento para tres estratos. Se
consideran anchos de cimentacion mayores a 1.2 m.

Consideraremos las siguientes profundidades con sus respectivos N:
Profundidad de 3.60 m y N = 50. Estrato formado por una arena fina.
Profundidad de 2.40 m y N = 18. Estrato formado por una arcilla.

Profundidad de 1.20 m y N = 37. Estrato formado por una arcilla café.
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Figura 122.- Capacidad de carga segun Meyerhof, Planta de Tratamiento, Sondeo 7

Por convencién, tomaremos el valor de N igual a 50 que es donde se encuentra el
estrato resistente y con él, se tomaran los distintos anchos de cimentacion.

4.7.1.2 Método cléasico de Terzagui.

4.7.1.3 Planta de Tratamiento, Sondeo 7.

Para calcular la capacidad de carga de este terreno, correlacionaremos el nimero de
penetracién estandar N con la consistencia de terreno, las correlaciones dadas por Braja
M. Das en cuanto a su compresion simple (qu), considerando que la arcilla se encuentra
saturada (¢ = 0), aplicando la teoria de Terzagui para capacidad de carga y tomando un
factor de seguridad de 3, obtenemos la siguiente grafica de g admisible respecto de la
profundidad del sondeo SPT. Ver
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Figura 123.- q admisible vs profundidad, Planta de Tratamiento, Sondeo 7

En la Figura 123 se observa que la resistencia aumenta o se mantiene mayor o igual
a una profundidad de 3.0 m, por lo que decimos que estamos ante nuestro estrato
resistente.

Este tipo de gréficos nos permiten darnos una idea de la capacidad admisible del
terreno a distintas profundidades solo tomando en cuenta el nimero de penetracion
estandar y relacionarlo con los datos de compresion simple de la Tabla 2. Cabe
aclarar que este grafico no nos dice nada de los posibles asentamientos. En relacion
con el método de Meyerhoff éste limita los asentamientos pero el que tratamos en
esta seccion o método clasico de capacidad de carga de Terzagui no hace ninguna
consideracion al respecto. Se propone entonces utilizar este método solo como dato
preliminar y adoptar las graficas dadas por Meyerhoff para definir anchos de
cimentacion.
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4.7.2 Conclusiones y recomendaciones

Puesto que el asentamiento es minimo, se puede utilizar la gréfica de iteracion del
teorema de Meyerhof, utilizando un ancho de cimentacién que se adecue a los
planos de disefio geométrico del puente, proponiéndose para tales caso, zapatas
aisladas. Las recomendaciones geotécnicas se ven en la tabla de la Figura 124.

Profundidad de desplante cimentacién

3.0 m (estrato resistente)

Capacidad de carga (q admisible)

34.60 ton/m? (arena limosa)

Asentamientos

< 2.54 cm (consideracién Meyerhoff)

Anchos de cimentacion

>3 m

Figura 124.- Recomendaciones geotécnicas de la Planta de tratamiento.
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5

5.1

CAPITULO V.- ESTUDIOS GEOTECNICOS PARA OBRAS
HIDRAULICAS

Introduccién a estudios geotécnicos para Obras Hidraulicas

5.1.1 Definicién de Obras Hidraulicas.

Se define como obra hidraulica aquélla construccion civil donde el elemento
dominante es el agua. Estructuras que van desde simples molinos de agua, pasando
por modernos sistemas de riego hasta llegar a la complejidad de una presa de
almacenamiento de agua, todas ellas y mas, son ejemplos de obras hidraulicas.

El objeto de las obras hidraulicas es la de suministrar agua a zonas o lugares donde
se hace indispensable el uso de la misma, por motivos sociales y econémicos. Sin
esas obras seria muy dificil imaginarnos la vida como seres humanos, puesto que
necesitamos del vital liquido para subsistir.

5.1.2 Definicién de Carcamo de Bombeo.

Un carcamo de bombeo es una fosa a nivel mas bajo que el de las zanjas que entran
en él, cuya finalidad es la permitir un rapido bombeo de agua cuando se requiera
para usos practicos.

5.2 Marco teorico

5.2.1 Presion lateral de tierra.

5.2.1.1 Presion de tierra en reposo.

Consideramos la masa de suelo mostrada en la Figura 125. La masa esta limitada
por un muro sin friccion AB que se extiende hasta una profundidad infinita. Un
elemento de suelo localizado a una profundidad z esta sometido a presion efectiva
vertical y horizontal de o', y ¢’y, respectivamente. Para este caso, como el suelo
esta seco, tenemos

G'o=0p
y
G'h = oh

donde 6,y 6’y = presiones totales vertical y horizontal, respectivamente.
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Peso especifico del suelo = ¥

Tr=c+otan ¢ G,

B

Figura 125.- Presion de tierra en reposo.

Si el muro AB es estatico, es decir, si no se mueve ni hacia la derecha ni hacia la
izquierda de su posicién inicial, la masa del suelo esta en un estado de equilibrio
estatico; es decir la deformacion unitaria horizontal es cero. La relacion del
esfuerzo efectivo horizontal respecto del esfuerzo vertical se Ilama coeficiente de
presion de tierra en reposo, Ko, o

Ko=— (39)
Como 6’y = 7 z, tenemos

oh=Koyz (40)

Para suelos de grano grueso, el coeficiente de presion de tierra en reposo se estima
por la relacién empirica (Jaky, 1944).

Ko=1-sen ¢ (41)

La magnitud de Ko en la mayoria de los suelos varia entre 0.5 y 1.0 con tal vez
valores mayores para arcillas fuertemente preconsolidadas.

La Figura 126 muestra la distribucion de la presion de tierra en reposo sobre un
muro de altura H. la fuerza total por unidad de longitud de muro, Po, es igual al
area del diagrama de presiones, por lo que

Po =2 Ko y H? (42)

Tz
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Peso especifico del sudo =1

Po=% Koy H*

H/3

! Ko yH

Figura 126.- Distribucion de la presion de tierra en reposo sobre un muro.

5.2.1.2 Teoria de Rankine de las presiones de tierra, activa y pasiva.

El término equilibrio plastico en suelos, se refiere a la condicion en que cada punto
en una masa de suelo esta a punto de fallar. Rankine (1857) investigd las
condiciones de esfuerzo en el suelo en un estado de equilibrio plastico.

5.2.1.2.1 Estado activo de Rankine.

La Figura 127a muestra la misma masa de suelo que se ilustré en la Figura 125, la
cual estd limitada por un muro AB sin friccion que se extiende hasta una
profundidad infinita. Los esfuerzos efectivos principales vertical y horizontal sobre
un elemento de suelo a una profundidad z son 6, y 6'p, respectivamente.
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Figura 127.- Presion activa de tierra de Rankine, a).

Como vimos con anterioridad, si al muro AB no se le permite movimiento alguno,
entonces ¢, = Ko o’o. La condicion de esfuerzo en el elemento de suelo esta
representado por el circulo a de Mohr en la Figura 128b. Sin embargo si se permite
que el muro AB se mueva alejandose gradualmente de la masa del suelo, entonces
el esfuerzo efectivo principal horizontal decrecera.

Esfuerzo cortante
F'S

6@“@
o

=

Esfuerzo normal

b)

Figura 128.- Presion activa de tierra de Rankine, b).
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Finalmente se alcanzara un estado en el que la condicion de esfuerzo en el
elemento de suelo es representado por el circulo b de Mohr, o estado de equilibrio
plastico y ocurrird la falla del suelo, denominado estado activo de Rankine y la
presion ¢, sobre el plano vertical (que es un plano principal) es la presion activa
de Rankine. A continuacion obtendremos ¢’; en términos de v, z, ¢ y ¢. De la
Figura 128b, tenemos:

Seng=2=_2
® =4 " ap+oc

Pero

r r
o —ao4d

CD = radio del circulo de falla=2

AO=ccoto
y
oC = oo+ oa
Z
Por lo que
go—ada
Sen (‘p = Bﬂ' a+4a04a
rootet -
0
oo o —o'a
CCos @ + sen @ =——
0
, ., 1-seng 05
Ca=0%0 fieeng 1tsen @ (43)
Pero
6o = presion de sobrecarga efectiva vertical =y z
1—sen @ 2 L
Pre——— tan“ (45 z)
y
ttem g _ AN (45 z)
. . . o . A=
Sustituyendo la ecuacién anterior en la ecuacién 6’a= 6" ¢ —— v - 2€¢ ——2—
1tsen g 1tsen g

(43), obtenemos
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6'a=7 ztan’ (45 - %) -2ctan(45-% (44)

La variacion de ¢’y con la profundidad se muestra en la Figura 129c, Para suelos
sin cohesion,c =0y

6'a=17 z tan® (45 - e (45)

La razén de ¢’, respecto a ¢, se llama coeficiente de presion de tierra activa de
Rankine, Ka, 0

Ka=2= = tan® (45 - £ (46)

2¢vVKa
—

2 e
, tan (45 + 2)

I 1
vz Ka -2¢VKa
c)

Figura 129.- Presion activa de tierra de Rankine, c).

En la Figura 130d se pueden ver los planos de falla en el suelo que forman angulos
de (45°+ %) 0—(45° + %) con la direccion del plano principal mayor, es decir, con

la horizontal. Esos planos de falla se llaman planos de deslizamiento.
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450 +

0|6

450+ 2
2

d)

Figura 130.- Presion activa de tierra de Rankine, d).

5.2.1.2.2 Estado pasivo de Rankine.

El estado pasivo de Rankine esta ilustrado en la Figura 131. AB es un muro sin
friccion que se extiende hasta una profundidad infinita.

AL
—

A A
| Peso especifico del suelo =y
[
| Tg=ctotan @ G,
[
| ' z
I
[
|
| -
| o > <4 ----- e
|
[
[
[
| '
|
I
[
I
|
I
| a)

B B’

Figura 131.- Presion pasiva de tierra de Rankine, a).
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La condicion de esfuerzo inicial sobre un elemento de suelo esta representada por el
circulo a de Mohr de la Figura 132b. Si el muro es empujado gradualmente hacia la
masa del suelo, el esfuerzo efectivo principal ¢’y se incrementara. Finalmente, el
muro alcanzara un estado en el que la condicion de esfuerzo en el elemento de
suelo es representada por el circulo b de Mohr.

Esfuerzo cortante

5 an®

—c T
= ©

>

Esfuerzo normal

b)

Figura 132.- Presion pasiva de tierra de Rankine, b).

En este momento ocurrira la falla del suelo, a lo cual se le llama estado pasivo de
Rankine. La presion lateral de tierra efectiva 6"y, que es el esfuerzo principal
mayor, se llama presion de tierra pasiva de Rankine. De la Figura 132b se
demuestra que:

o'p=ctan’(45+%) +2ctan(45+%)
o'p=vztan’(45+%) +2ctan (45 +¥) (47)

La derivacion es similar a la del estado activo de Rankine.

La figura Figura 133c muestra la variacion de la presion pasiva con la profundidad.
Para suelos sin cohesion (¢ = 0), tenemos

6'p= 6’ tan’ (45 + g)

2~ Kp=tan’(45+%) (48)

Kp en la ecuacion anterior se llama coeficiente de presion de tierra pasiva de
Rankine.
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2¢VKp 72 Kp
)

Figura 133.- Presion pasiva de tierra de Rankineg, c).

Los puntos D y D" sobre el circulo de falla (Figura 132b) corresponden a los planos
de deslizamiento en el suelo. Para el estado pasivo de Rankine, los planos de
deslizamiento forman angulos de (45° - %) 0 — (45° - %) con la direccién del plano

principal menor, es decir, con la direccion horizontal. La Figura 134d muestra la
distribucion de los planos de deslizamiento en la masa de suelo.

d)

Figura 134.- Presion pasiva de tierra de Rankine, d).
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5.3 Metodologia de exploracion

Al igual y como sucede con el estudio que se realizé en el sitio de la construccion
de la planta de tratamiento, no existe metodologia alguna en cuanto a este tipo de
obras en particular. Su estudio se limita al lugar en donde se colocard o construira
directamente el carcamo de bombeo. Para ello se recurre a trabajos exploratorios
como sondeos mixtos donde se desea profundizar mas alld de un estrato
superficial.

5.4 Exploraciones realizadas en La Piedad

5.4.1 Objetivo y alcance.

El objetivo de la exploracién del estudio geotécnico, es investigar y determinar las
propiedades indices y mecanicas, de los diferentes materiales que conforman al
subsuelo del sitio en estudio, principalmente en el estrato de desplante de la estructura,
para tener toda la informacion necesaria y poder conceptualizar de manera integral el
proyecto. Ver Figura 135.

El alcance de este trabajo es desde la inspeccion de las caracteristicas del subsuelo,
exploracién, muestreo y ensayes basicos de laboratorio, para obtener las propiedades
fisicas y mecénicas, obtencion del perfil estratigréfico, con la finalidad de lograr una
tipificacion general de los suelos, para determinar la capacidad de carga admisible y, asi
con la informacion obtenida, emitir algunas recomendaciones generales para el proceso
constructivo.

Figura 135.- Colocacidn de equipo de penetracion estandar, Carcamo de Bombeo
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5.4.2 Descripcion del terreno en estudio.

5.4.2.1 Carcamo de Bombeo.

El sitio en estudio, geograficamente se localiza a una altura promedio de 1684 m.s.n.m.,
en las coordenadas geograficas 20°21°05.01"" de latitud norte y 102° 01 0.327°" de
longitud oeste. Corresponde al sondeo SE 06, el cual se encuentra en el margen del Rio
Lerma en la colonia Banquetes, una zona de cultivo agricola. Ver Figura 136 y Figura
137.

HCARCAMOY(SE 06)

Figura 136.- Ubicacion satelital del carcamo de bombeo, Sondeo 06

CARCAMO (SE|06)§
' Uk
)

Figura 137.- Ubicacion a detalle del carcamo de bombeo, Sondeo 06
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5.4.3 Trabajos de campo.

5.4.3.1 Sondeos mixtos.

Los trabajos de campo consistieron en la exploracion y el muestreo de los
diferentes materiales que forman el subsuelo, observado en un Sondeo Mixto.

Se extrajeron muestran inalteradas mediante el tubo Shelby (ver Figura 138), usado
en la perforacion con barrena o mejor conocido como Prueba de Penetracion
Estandar.

Ademas se extrajeron muestras alteradas de los diferentes materiales que
constituyen los distintos estratos del subsuelo, para determinar sus propiedades
indices.

5 »

Figura 138.- Obtenci()n de muestra inalterada mediante Tubo Shelby
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5.4.4 Estratigrafia obtenida del sondeo.

En base a los reportes del sondeo mixto, se obtuvo la estratigrafia del carcamo de
bombeo. Ver Figura 139.
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Figura 139.- Perfil estratigrafico, Carcamo de Bombeo, Sondeo 6
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5.5 Pruebas de Laboratorio

5.5.1 Pruebas de laboratorio para cArcamo de bombeo.

Los trabajos de laboratorio consistieron en realizar los ensayes correspondientes,
para determinar las propiedades indice (contenido de agua, limites de plasticidad y
densidad de solidos.) y mecanicas de los materiales (consolidacion), los cuales se
mencionan en el inciso siguiente, junto con los resultados de laboratorio

P.I.C Carlos Adolfo Coria Gutiérrez Tesis de Licenciatura Pagina 152



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo
Facultad de Ingenieria Civil

5.6 Resultados obtenidos
5.6.1 Resultados pruebas indice.

5.6.1.1 Humedad y plasticidad.

Obszervaciones

T.Shelby
Estrato duro

40

30

Numero de Golpes N

100
Gravas

3]
i
=
&
c
3
a

80

% de Humedad (w)
60

40

0
A
A

2
A
Ardlla Café claro
Ardilla arenosa
Arcilla limosa

U]

Estratigrafia

A

Profundidad
(m)
0.00

5
1.00
5
200

s
=l

3.00
5
4.00
3
0
5
6.00
5
7.00
5
8.00
5
9.00
5
10.00

Humedad Natural
Limite Liquido
Limite Plastico

Simbol ogia:

Figura 140.- Correlacion humedad vs plasticidad, Carcamo de bombeo, Sondeo 06
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5.6.2 Resultados pruebas mecanicas.

5.6.2.1 Consolidacion.

1.550

1.530 —

1510

1.480

AN
1.470 —

Y
1.450 -

1.430

Relacion de vacios e

L

fet
L=

1.410

1.380

T

1.370

1.350
00 0.1 1.0 10.0

Presion efectiva (kg/cm?)

Presion efectiva (kg/cm?)
Cc=0.18
Pc=1.00 kg/cm?

Figura 141.- Curva de Compresibilidad, Carcamo de Bombeo, Sondeo 6

5.6.2.2 Prueba de la veleta.

Sondeo Obra W (%) Ym L.Penetrometro L. D(cm) Prof. z
(ton/m?) (kg/cm?) Torcémetro (m)
(N/ecm?)
6 Céarcamo 21.35 1.78 2.75 9.25 2.52 4.00-4.80

Tabla 6.- Resultado prueba veleta, Carcamo de bombeo, Sondeo 6

5.7 Discusion de parametros obtenidos

5.7.1 Determinacion del tipo de suelo en funcién de su historia geologica

Para este sondeo se extrajo una muestra inalterada en Tubo Shelby para someterla
al proceso mecanico de consolidacion unidimensional. Se obtuvo una carga de
preconsolidacion de Pc=1.0 kg/cm?, que es la presion bajo la cual se consolidé el
suelo.
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El siguiente diagrama ilustrara la estratigrafia del sondeo, donde se extrajo la
muestra inalterada asi como los estratos correspondientes:

PROF.
00m V

N

N
Wé

AN

Arcilla negra Jm=1.600kzm’

NN NN

- A 20m V

Tubo Shelby —

N

Arcilla negra y

arena fina VYm=16%0kgm?

3.50m V

Ancillaicen muchamatenial

BN NDNZ NN NZANANDNZ NN

v

Continda perforacion

Ototales = Oefectivo » POrque No hay presencia de agua.

Gefectivo = (2.0 m) (1,600 kg/m®) = 3,200 kg/m? = 0.32 kg/cm?
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Entonces el esfuerzo efectivo presente vale 0.32 kg/cm? que es menor a la carga
que experimentd el suelo en el pasado, que es la carga de preconsolidacion
Pc = 1,0 kg/cm®. Consideraremos entonces que el suelo es Preconsolidado.

5.7.2 Capacidad de carga.
5.7.2.1 Método de Meyerhof.

5.7.2.1.1 Céarcamo de bombeo, Sondeo 6.

De acuerdo al método de andlisis planteado por Meyerhoff, en el que se plantean
anchos de cimentacion mayores a 1.3 metros y asentamientos totales no mayores a
2.54 cm (17) se construye la grafica que se observa en la Figura 142, en donde se
correlaciona el numero de penetracion estandar “N” con anchos de cimentacion B.

Para nuestro caso analizaremos este comportamiento para cuatro estratos. Se
consideran anchos de cimentacion mayores a 1.2 m.

Consideraremos las siguientes profundidades con sus respectivos N:
Profundidad de 7.20 m y N = 50. Estrato formado por una arcilla limosa
Profundidad de 4.80 m y N = 13. Estrato formado por una arcilla arenosa.
Profundidad de 3.60 my N = 9. Estrato formado por una arcilla poco arenosa.

Profundidad de 1.80 m y N = 16. Estrato formado por una arcilla poco arenosa.
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Figura 142.- Capacidad de carga segun Meyerhof, Carcamo de Bombeo, Sondeo 06

5.7.2.2 Método clésico de Terzagui.

5.7.2.2.1 Carcamo de bombeo, Sondeo 6.

Para calcular la capacidad de carga de este terreno, correlacionaremos el nimero de
penetracion estandar N con la consistencia de terreno, las correlaciones dadas por
Braja M. Das en cuanto a su compresion simple (qu), considerando que la arcilla se
encuentra saturada (¢ = 0) , aplicando la teoria de Terzagui para capacidad de carga
y tomando un factor de seguridad de 3, obtenemos la siguiente grafica de q
admisible respecto de la profundidad del sondeo SPT. Ver Figura 143.
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Figura 143.- g admisible vs profundidad, Carcamo de bombeo, Sondeo 06

En la Figura 143 se observa que la resistencia aumenta o se mantiene mayor o igual
a una profundidad de 6.0 m, por lo que decimos que estamos ante nuestro estrato
resistente.

Este tipo de gréficos nos permiten darnos una idea de la capacidad admisible del
terreno a distintas profundidades solo tomando en cuenta el nimero de penetracion
estandar y relacionarlo con los datos de compresion simple de la Tabla 2. Cabe
aclarar que este grafico no nos dice nada de los posibles asentamientos. En relacion
con el método de Meyerhof éste limita los asentamientos pero el que tratamos en
esta seccion o método clasico de capacidad de carga de Terzagui no hace ninguna
consideracién al respecto. Se propone entonces utilizar este método solo como dato
preliminar y adoptar las graficas dadas por Meyerhof para definir anchos de
cimentacion.

5.7.3 Empuje de tierras sobre muros del carcamo.

Supondremos que nuestro carcamo estara por debajo del terreno natural y por tanto
estard sometido a un empuje de tierras. En base a este fundamento tendremos que
cumplir con factores de seguridad que garanticen la estabilidad de la estructura
(carcamo). Para ello se tiene que recurrir a un método iterativo de anéalisis donde se
propongan las caracteristicas geometricas del carcamo que aunadas a las
caracteristicas mecanicas del suelo, nos arrojen dichos factores de seguridad, que
den confiabilidad y seguridad a nuestro proyecto.
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Para ello y en base a los resultados del laboratorio consideraremos las siguientes
constantes:

a) Peso especifico medio del material = 1.51 kg/m®

b) Cohesion = 2 qu, para el nivel deseado de desplante.

C) Angulo de friccion interna ¢ = 30°(RELLENO CON MATERIAL
GRANULAR)

En la Figura 144 se observa de manera general las presiones a que estara sometido
el carcamo. El empuje activo es el empuje generado por la tierra sobre la estructura
y produce un efecto de volteo. La sobrecarga en la cimentacion es otra presion
generada por el peso propio de toda la estructura y que también producira un efecto
de volteo que contrarrestara el empuje activo, dandonos una situacion de equilibrio
0 estabilidad estructural.

a A A A A A A A A A A A

SOBRECARGA EN LA CIMENTACION

Figura 144.- Diagrama de esfuerzos a que estard sometido el carcamo de bombeo

Para conocer dichos empujes debemos de establecer en primera instancia la
profundidad de desplante de la estructura, ya que a partir de esa profundidad se
obtienen todos los parametros necesarios.
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El objeto de lo anterior tiene como finalidad encontrar factores de seguridad de la
estructura, los cuales se mencionan a continuacion:

a) Revision por volteo respecto a la punta del muro.

b) Revision de la falla por deslizamiento a lo largo de su base.
c) Revision de la falla por capacidad de carga de la base.

d) Revision por asentamiento.

e) Revision por estabilidad de conjunto.

Para nuestros analisis tomaremos la parte media de nuestra seccion transversal,
considerando una longitud unitaria perpendicular al papel. Consideraremos que el
empuje de tierras es el mismo en cualquier parte de las paredes del carcamo de
bombeo (ver Figura 145).

&
B
—
P
R o5}
SN
H
TALON '_ IH'

q TaLON

Figura 145.- Anélisis de fuerzas del carcamo de bombeo.

Analizando los factores de seguridad anteriores vemos que no existen problemas
criticos de empujes de tierra, por lo que no existe riesgo de falla.
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5.7.4 Conclusiones y recomendaciones.

De manera resumida se dan las siguientes recomendaciones geotécnicas.

Profundidad de desplante cimentacién 6.0 m (estrato resistente)
Capacidad de carga (q admisible) 30.40 ton/m* (arena limosa)
Asentamientos < 2.54 cm (consideracion Meyerhoff)
Anchos de cimentacion >3 m
Material de relleno Material granular (grava)

Presién activa de tierras de Rankine a 6
metros de profundidad por unidad de
longitud
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6 CAPITULO VI.- CONCLUSIONES.

a) Para puente 1y puente 2. Se pudo observar en base a los resultados obtenidos en
campo Yy laboratorio que los suelos de desplante para ambos son suelos
preconsolidados, suelos muy resistentes que presentaran pocos niveles de
asentamientos. Se recomienda en estos desplantar a nivel del estrato resistente o
duro, el cual se observa en sus respectivas estratigrafias; ademas también se
sugiere utilizar anchos de cimentaciones mayores a 1.3 metros (Meyerhoff) y to
sobrepasar asentamientos mayores a 17 (2.54 cm).

b) Puente Peatonal. Se recomienda utilizar la tabla de la Figura 87 para cimentar
hasta la profundidad de 5 metros tanto para zapatas corridas como para zapatas
aisladas.

c) Planta de tratamiento. Idem puente 1y 2

d) Céarcamo de bombeo.- Se sugiere desplantar la estructura (que estara por debajo
del nivel del terreno) a una profundidad de 7 m donde se encuentra estrato
resistente. Se recomienda despalmar y retirar todo el material que se encuentra a
un metro de la pared y rellenar con un material granular (grava bien graduada)
para garantizar la estabilidad y proteccion de las paredes de concreto del
carcamo.

e) Vialidad.- Se recomienda despalmar el material del lugar de estudio, hasta una
profundidad maxima de 2 metros y sustituirlo por material de banco o préstamo
que cumpla con las especificaciones de calidad que norma la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes (SCT).
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ANEXOS
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RESULTADOS DE PRUEBAS DE HUMEDAD Y PLASTICIDAD

9 9 9

Puente Sondeo Muestra | W (%) L'LW) (% L'PW) % 1P w) (%
1 59.69 70.25 39.01 31.24
2 96.33 91.03 51.20 39.83
3 20.35 98.51 53.64 44.87
4 50.70 37.59 17.65 19.94
5 15.42 24.39 12.63 11.76
6 8.35

1 1

7 25.20 60.93 42.03 18.90
8 33.76 66.74 46.18 20.56
9 27.22 49.00 36.32 12.68
10 40.78 106.06 43.17 62.88
11 35.77 161.13 25.84 135.29
12 67.90 57.27 55.49 1.78

Anexo 1.- Pruebas de humedad y plasticidad, Puente 1, Sondeo 01
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Puente sondeo |Muestra Prr:f %W (cyLo.\I/_\/) (‘;)'VIT/) ((;(')\Ijv)
1 0.3 10.96 | 30.77 | INAP |30.77

2 0.9 12.84 | 37.83 | 30.38 7.45

3 1.5 13.04 | 40.60 | 23.22 |17.39

4 2.1 27.20 | 61.89 | 35.89 |26.00

5 2.7 31.70 | 66.98 4,63 |62.34

6 3.3 28.93 | 4591 | 27.11 |18.80

1 2 7 3.9 4250 | 4250 | 24.46 |18.04
8 5.1 36.25 | 39.09 | 24.44 |14.66

10 6.3 18.08 | 36.42 | 19.14 |17.27

12 7.5 39.66 | 63.64 | 37.57 |26.06

15 8.7 41.36 | 47.68 6.05 [41.63

17 9.9 4754 | 54.15 | 4191 |12.24

19 11.1 40.61 | 53.25 | 42.16 |11.09

Anexo 2.- Pruebas de humedad y plasticidad, Puente 1, Sondeo 02
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Profundidad,
Puente sondeo | Muestra (cm) %W (OZI\II_V) (J_A).VT/) ((;(;SV)
De... A...
1 0 60 13.02 | 35.46 | 19.55 | 15.91
2 60 120 45.93 | 56.83 | 41.36 | 15.47
3 120 180 41.52
4 180 240 32.33 | 36.32 | 27.52 | 8.80
5 240 300 29.82 | 43.46 | 18.77 | 24.69
6 300 380 21.08
7 380 440 11.49
1 3
8 440 500 11.62 | 21.79 | INAP | INAP
9 500 560 9.29
10 560 620 | 41.08
11 620 680 39.27 | 84.08 | 27.86 | 56.22
12 680 740 36.75
13 740 800 42.40
14 800 860 41.12 | 66.22 | 39.31 | 26.91

Anexo 3.- Pruebas de humedad y plasticidad, Puente 1, Sondeo 03
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Puente |Sondeo | MUESTRA| %W |L.L (%W) | L.P (%W) | I.P (%W)
1 42.18
2 31.43
3 37.10 |32.015417|17.213115|14.802302
4 15.42
5 22.42 INAP INAP INAP
6 28.56
7 32.43 |49.103769 | 34.770889 | 14.33288
8 25.26
9 29.07 |36.212497 12.5 23.712497
10 33.69
11 43.68 | 38.27359 |26.712329 |11.561261
12 31.60
13 26.95 |62.177389|28.348214|33.829174
2 4 14 45.20
15 73.09 |51.795087 | 34.782609 | 17.012479
16 35.07
17 65.98 |34.788515|23.856859 | 10.931656
18 36.94
19 17.45 | 71.97706 | 20.3125 | 51.66456
20 43.64
21 43.79 |68.468468 | 33.090909 | 35.377559
22 46.83
23 37.25 |56.544571 |43.642612 | 12.901959
24 39.69
25 4454 |52.364577 | 31.736527 | 20.62805
26 36.44
27 47.48 |54.049163 |20.481928 | 33.567236
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Anexo 4.- Pruebas de humedad y plasticidad, Puente 2, Sondeo 04
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Profundidad,
Puente sondeo |Muestra (cm) %w (VI\;'(;)) (vl\_/.‘;)) (V\I/'I;))
De... A...
1 0 60 15.90 54.18 | 25.43 | 28.75
2 60 120 33.122
3 120 180 3241 46.40 | 10.09 | 36.31
4 180 240 |46.7429
5 240 300 37.17 | 51.02 | 32.50 | 18.52
6 300 360 |31.9165
7 360 420 32.52 36.44 | 17.01 | 19.42
8 420 480 37.937
9 480 540 28.80 43.72 | 17.15 | 26.56
10 540 600 | 39.628
11 600 660 46.24 | 4590 | 19.58 | 26.32
’ ° 12 660 750 |44.3131
13 750 810 47.35 62.18 | 28.35 | 33.83
14 810 870 |54.5695
15 870 930 70.55 35.33 | 27.67 | 7.67
16 930 990 |56.9301
17 990 1050 56.12 60.07 | 27.45 | 32.62
18 1050 1110 |63.2774
19 1110 1230 48.68 35.81 | INAP | INAP
20 1230 1295 |31.6969
21 1295 1365 23.55 46.88 | 35.09 | 11.79
22 1365 1440 |17.3139

Anexo 5.- Pruebas de humedad y plasticidad, Puente 2, Sondeo 05
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MUESTRA Profundidad, (cm) Humedad LLi(Iqmu::jeo PIIg:tlitceo
De... A... % % %

1 0 60 12.55 58.52 36.92
2 60 120 30.53

3 120 180 35.64 35.90 22.36
4 180 240 27.17

5 240 300 24.48 35.75 19.73
6 300 360 29.74

7 360 420 154.10 38.96 26.08
8 420 480 10.04

9 480 540 69.34 58.83 22.93
10 540 660 91.90
11 660 720 26.85 88.59 54.69
12 720 780 52.94
13 780 840 56.88 79.48 55.83
14 840 900 43.65
15 900 960 44.80 93.87 53.29
16 960 1020 47.22

Anexo 6.- Pruebas de humedad y plasticidad, Carcamo de Bombeo, Sondeo 06
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Profundidad, (cm) Humedad Limite Liquido | Limite Plastico
MUESTRA
De... A... % % %
1 0 60 16.53 69.57 36.61
2 60 120 32.49
3 120 180 27.28 50.10 33.33
4 180 240 35.34
5 240 300 34.34 50.10 34.95
6 300 360 5.52
7 360 420 13.09 37.24 23.38
8 420 480 12.56
9 480 540 35.95 30.28 13.41
10 540 600 38.03
11 600 660 62.75 INAP INAP
12 660 720 51.96
13 720 780 41.40 INAP INAP
14 780 840 66.41
15 840 900 17.16 INAP INAP
16 900 935 31.19

Anexo 7.- Pruebas de humedad y plasticidad, Planta de tratamiento, Sondeo 07
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Datos Generales

P.CA. 5 5
Ensaye 878 879
Estrato: 1 2
Descripcion Arcilla Negra Arcilla Negra

Pruebas Efectuadas

Granulometria
% Pasa malla N¢ 4 99.37 100.00
% Pasa malla N2 40 94.41 99.74
% Pasa malla N2 200 78.53 76.13
Limites de Conslistencla
% Limite Liquido 44.78 43.84
% Limite Plastico 25.08 17.42
indice Pléstico 19.70 26.42
% Contraccioén Lineal 14.00 12.90
% Contraccién Volumétrica 9.66 13.86
% Contenido de Humedad 25.03 33.53
CL (Arcilla CL (Arcilla
CLASIFICACION S.U.C.S. inorgdnica baja | inorgdnica baja
plasticidad) plasticidad)

Anexo 8.- Propiedades indice del Puente Peatonal (PCA 5)
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RESULTADOS DE PRUEBA TRIAXIAL (PUENTE PEATONAL)

Grafica Esfuerzo-Deformacian . L.
Compresion Triaxial

1.40 Prueba No: 2
T 120 PmE———— S
2 1m0 = e Esfuerzo Uimo: 1.185 Kgow®
= L~
c 0.20 = Peso Espediico
E 0.60 Himedo fum} 1.658
é 0.40 !, Confinamiento 0.300 Kgor?
m 020

0.00 Humedad % 27.40

0.00 0.07 0.4 0.06 0.08 010 0.12
Deformacion Unitaria
Anexo 9.- Resultado prueba de triaxial con confinamiento de 0.30 kg/cm?
Grafica Esfuerzo-Defarmacian
Compresion Triaxial

1.60
t 1.40 Pruaba No: 3
8 120 il e .
‘E . — Esfuerzo Ulimo: 1.342 Kg'em®
® {20 Peso Espedfico
E 080 17 Himedo fim} 1.653
g 040 / Confinamiento 0.608 Kglem®
ui 020

0.00 Humedad % 27.64

0.00 0.05 010 0.15
Deformacion Unitaria

Anexo 10.- Resultado prueba de prueba triaxial con confinamiento de 0.60 kg/cm?

Grafica Esfuerzo-Deformacion .. L.
Compresion Triaxial

jl-g Prueba Ho: 4
Eiaw B s i - 2
B 120 [ -] Esfuerzo Ulimo: 1.615 Kgom
E 1.00 - Peso Espediico 1.536
g 0.0 Himedo fym} :
g 080 Confinamiento 0.900 Kgom®
E 040 f
w20

0.00 Humedad % 26.79

0.00 0.05 0.10 015
Deformacian Unitaria

Anexo 11.- Resultado de prueba triaxial con confinamiento de 0.90 kg/cm?
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RESULTADOS DE PRUEBAS DE PENETRACION ESTANDAR

CERA FUEHTE 1
TRAMD:
SOWCED: SC-1 M.
LOCA TZACI0N: BAFRAPERF: AW, TRIGEN: LA PIEC:AD, MICH.
ELEV: H %2 an. {alurade aida) A E: 0.51m.
FROCEDIMENTD: PENETLAZION ESTANDAR Y ROTACICN V! = 635.900 e {peso del martllo)
HAY 4590 Kgtm CLAM EXT. 505an.  DIAM NT. 3SCan.
FHOF, MUESTHA | Uk A NP LT HULPES LONE,
=] CESCRIFCION he B m. EM PENETRAZTON SECURSRADA CESERY ACIONE S
ME [ FLE 51 AN EN am.

.30 froilanon qrads.

g i e s e,
ANANCE 08 EPOCA TRICOFEDY
T Holaomg(amg’tsosqlo e o e e e e e
ANANCE (T EROCA TRICTMKCE
el Ium(.uag'\”adoso e e
£.50 By del wrder

AVANCT OO EROCA TRICORED

ANANCT OO BROCA TRICOREDY

Anexo 12.- Resultados de Penetracién estandar, Puente 1, sondeo 1

CBRA FLENTE 1
TRAMO:
SOMDED: SE-2 o
LOCAIZAION: BidRRA PERF: A, CRISEN: L& PIED A, MICH,
ElEw: H =72 an. [allum de ida) MNAF: MO F DETECTO
FROCEDTMIENT O FEMETRAICH ESTANDAR ¥ ROTACION W = 653,500 K {peso dd martrlo)
H"' = 43,40 Ko™ m DIAM, EXT. = 508 an. OLAM. INT. = 3.50 am.
FROF. MUESTRA CE A N? DE GCLFES LOHG.
BN DESCRIFCLION [l m. m. EM PENETRACICN RECLIFERADA, OBSERY ACIONES
METROS ESTANDAR ENom

Aroila escuma con arena fina o groess con wdllalimosa,
Argila fimosa gris verdese.

25401
LE-48-50/10

AVANCE (DM EROCH TRHCCHICA

L85

L

AvAE
2150175

AVANLE TDOM BROCR TRHEZNHA

Anexo 13.- Resultados de Penetracion estandar, Puente 1, Sondeo 2
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SONDECD:
LOCALIZATION;:
BEW:
FROCEDTMIENTC:

SE-3

PEMETRACION ESTANDER ¥ ROTACION

EARRA PERF: AW,
H =76.2 an. {altura de &da)

W - 62500 Kq {peso dd martille)
HOW = 46,40 Kg"T

CERE

CRIGEN:
NAF:

PUENTE 1
L& PEDAD, MICH,
.am

D&M, EXT. =508 an. Q1AM INT. = 3.50am.

BROF.
EN DESCRIFCION
METRCE

MUESTRA DE
N m. m-

»

N® DE GOLPES
EN FENETRACION
ESTANDAR

LOMWG.
RECLFERADA

OBSERY ACIONES

oen " ]| A v café ardila rea,

.00 Adilla megea yarena fina café dan,

Z-6-5
337

Aucilla cafe o ron mnos,

il ¥ pemiceires v e i e i el Bl e

Sena Fra g vesdeza,

feana Fina g wmadeza con graas,

Area Fragris esksacon gras, T T e

60 Limo quis vesdcso,

AMEE DN BROCH TRICORICH

620 Lme poxe Meonso griswedoso, 3 k]

."14 800 835 235010

. MR DN BROGA TRICONICR,

AVHIE

et h T e BES| BED | RE L
gen ] Fn dui sondec.

. MO BROGA TRICONICR, ..

Anexo 14.- Resultados de Penetracién estandar, Puente 1, Sondeo 3

SOMDED:
LOCALIZACTOM;
ELEV:

SE-4

FROCEDIMIE NTC:

FPEMETRAZION ESTANDAR ¥ ROTACICN

EARRA PERF: AW,
H = 7.2 an. {altura de cida)
W = 63,500 Kg {pese del martillc)

Héw = 46.40 Kg"m

PAENTE 2
LA FIEDAD, MICH,
MO SE CETECTO.

DIAM. BXT. = 5.03an.  DIAM. INT. = 3.50gn.

MUESTRA OE A

W2 DE GOLPES

DESCRIPCION

EN PEMETRACION

CESERY ACIONES

. 3 yrosacon graas matefal dereleno, |
frcila regra material de releac.

froilamegra,

il acabd o,

freilapece mmasac e caare,

[ PR TN O

Arcilawadoss con maais organica,

#rcilapoce 3oV nogacon moera argdnics.

dilfalimoas poce aanasa

aencso s daro,

. kmaﬁ;n:\il-c'l"as:gi: B R

1150 8-50/15

i IR L RN ISR

Wisig

1L AVAE
1128 50

SR

AVANCE T EROCA TRIGT R

17,30

Limo aenoso gris dare.

AVANCE T EROCA TRIGT R

ANANCE {0H EROCA TRIGCHCA

Fin ded 3undeo,

Anexo 15.- Resultados de Penetracién estandar, Puente 2, Sondeo 4
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OBsLA: PUENTE 2
TRAMD:
SONDED: SE-§ KM,
LOCALIZACION: EARFA PERF: AW, ORIGEN: LA FEDIAD, MICH.
ELEV: H =75.2 an. {alira de cida) N.AF.: A30m
FROCE OMIENTD: PENETRACION ESTANDAR ¥ ROTACION W = 6250 Kg {pese dd martile)
H*¥ = .40 Kg*m C0&M, EXT. = 5.080n.  DIAM, INT. = 3.500m.
EN DESCRIPCIAN e m. m. EN PEMETRACICN RECUPERADA CESERY ATONES
ESTANDAR EMan.
facila varpa bonos. 1
[Icis rera mtarial deneie I
acills caft caamo, 3
|\era wdlesacgenan. - LA
5
20 fena ano losa e 5o and |l caféd s, 1)
360 Aucilla caté calm posn anercsa. 7 . .
Y ST A R LAEE LB e TR
Aera fing café< o, S50 G148 30
eatills caféclan, .00 £ 16-10 30

il oz coa mateea e ginica

il edesa,

1020

Acilla wesdosay boleos enpacados enaaa
Balens empacadi: on mo aronneo vadsss,

Ll ]

1L40

Aagilia imesa poeo arengs 3 weadnsa.

BARRL NG

Aucills o wrdosa,

Acills imosy verdesy sencza.

L 1500 | 1560 | WANE R | MMNEDHEROGATRICNICR
.3 15.60 1€.00 IS ED/IE il
- Le.00 .00 A ANE AV ANCE CON BROCA TREDHNHR
prs €.z 1€.55 2B-EO/I0 piil
1655 Fn e sovdes,
., ,
Anexo 16.- Resultados de Penetracion estandar, Puente 2, Sondeo 5
CBRA: CARCAMO
TRAMD:
SONDIED: SE-6 KM.:
LOCALTZACION: EBACRAPERF: AW, CRIGEN, L& BIEDAD, MICH,
ELEW: H =7.2am. (alurade @ida} NAF, Z.50m
PROCEDIMENTO: PENETRLAION ESTANDAR ¥ ROTACTON W = 63500 Kg {pesa del marilio)
__ H*Wi = 48,90 Ko O0AM, EXT, = S.08am.  OIAM.INT, = 3.30m.
PRCF. MUESTRA | DE & N° DE GOLPES LCHG.
EN DESCRIFCION Na m. m. EN PENETRACION RECLIFE RADA DESERY ACIDNES
METROS ESTANDAR EM g,
.00 #dillacafé dar, 1 1-7-8 o
3 L2o 120 5€7 P+l
Adlla o Fesacdé dao, 4 L0 2 B h)
N R A R R ETE X ol B Ay e
falla café csome con maena o ganca, 1) 300 X 1212 o
rcilla caté canae poco arensa. 7 160 4.30 454 15
& 15

4.20 Augilla ol escare con matriao g,
480 S G,
540 Qv e 1akes wrdoesas,

T|mdiia inesa v dosa, L2

| rctla fawema, e ke i T e R
13
N AMBHCE CON BROCA TRICDHICA

AANCE GON BROC TRICDRIA )

Anexo 17.- Resultados de Penetracién estandar, Carcamo de bombeo, Sondeo 6
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CBRA PLAHTA DE TRATAMIENTO
TRAMD:
SONDEC: SE-7 M.
LOCALIZA0H ! BARRA PERF: AW, ORIGEN: L& FIEDAD, MIH
ELEV: H = 75.2am. (albra de mida) M.AF.: 250m
PROCEQMIENTO: PEMETRACICN ESTAMDAR Y ROTACION Wi =53 50 Kq {pese dd martlle)
_ H A4 = 4540 Kg*m _ [DIAM. EXT. = S.C@om.  DLAM. INT. = 3.50an.
PRCF, MUESTRA | CE A ® OE GOLFES LOME.
EN DESCRIPCION Ne m, m, EN PENETRACICN PEQUPERADA CBSERVACIONES
METRCS ESTADAR ENan
2 0.60 109 15
frcills 3R o smmn  avis afés 3 40
{overs oo s oy o s~ | R
fresa fing congravas yardllacdld esure, A 3
fera fing con gravas. 7 15

540

i poce ik ahe cumo .,

[ seea Fina g puanitica cafe clova ygmumes broos. |

frena ponimca linosa café dara,

fren Fit pguuses acafd daa

Anexo 18.- Resultados de Penetracién estandar, Planta de Tratamiento, Sondeo 7
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