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Resumen

Los deslizamientos de taludes son procesos que llegan imponer riesgos, ya que pueden
llegar a causar dafios economicos y sociales, en materia de vias terrestres es un caso muy
importante ya que afecta directamente a la estructura; para evitar la ocurrencia de estos
proceso se debe analizar el fendmeno existente, y de esta forma poder seleccionar un
método de estabilizacion adecuado al problema.

La presente investigacion estd enfocada a estudia los taludes de la autopista Patzcuaro —
Uruapan, donde generalmente se presentan deslizamientos en épocas de lluvias, periodo
comprendido de Julio a Octubre, cuando los trabajos de mantenimiento a causa de los
deslizamientos son muy comunes, ya que se tiene que acarrear el material deslizado
ubicado en las cunetas o en casos mas grandes hasta de la misma autopista, lo que produce
un costo que afo tras afio se genera, ademas de la reduccién de seguridad de la via para los
usuarios.

Los taludes en estudio se encuentran dentro del municipio de Patzcuaro, que esta ubicado
en el centro del Estado de Michoacan. EI municipio tiene un clima templado subhimedo
con lluvias en verano, la temperatura media anual registrada en la zona sur y sureste del
municipio es de 12 a 16 °C, mientras que en el resto del territorio es de 16 a 24 °C y la
precipitacion promedio anual es de 1,000 a 1,200 mm. En cuanto a su vegetacion, el
municipio esta cubierto en su mayoria por bosques, sin embargo, gran parte de las zonas
planas y bajas ha sido dedicadas a la agricultura, existiendo también pequefias zonas de
pastizal, las principales especies vegetales que se encuentran son el pino, encino, cedro,
oyamel y junipero.

Los taludes en estudio estan constituidos por un suelo limoso de alta compresibilidad
(MH), y tienen un peso volumétrico himedo de 1.74 grs/cm?® con un contenido de humedad
de 45.01%; en cuanto a su contenido de humedad optima se sabe que es de 42.01% lo cual
no estd muy alejado de su contenido de humedad de campo, su peso volumétrico seco
maximo es de 1.243 ton/m°.

En cuanto a sus propiedades mecanicas, tiene un angulo de friccién de 21.75° y una
cohesion de 0, y de acuerdo a su resistencia residual se obtuvo un angulo de friccion de
19.65° y una cohesién de 0, otra caracteristica que se encontrd es que el suelo es altamente
expansible con el peso volumétrico que tiene en campo; el calculo del factor de seguridad
arrojo valores menores de uno tanto para el caso de la resistencia residual del suelo como
para la resistencia méaxima del suelo, con lo cual se hace de importancia el empleo de un
método de estabilizacion para los taludes.

El método a emplear se propuso fuera ecologico, de esta forma se utiliz6 un método de
bioingenieria, que reuniera las caracteristicas adecuadas para mitigar y controlar la
evolucion del deslizamiento, de acuerdo a las caracteristicas de los taludes y a su ubicacion,
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se seleccion0 el método de cubiertas vivas, que es un método que controla principalmente
la erosion de los taludes y la cantidad de agua que se infiltra en el suelo, con lo cual se llega
a controlar los procesos de deslizamiento, ya que a través de los estudios realizados al
suelo, se vio que uno de los principales problemas es el agua que absorbe el suelo, sabiendo
que este material es muy expansivo; este método tiene gran utilidad en taludes de pendiente
alta, lo cual es otro factor decisivo, ya que los taludes en estudio tienen alrededor de 60° de

inclinacion.
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1 INTRODUCCION

La inestabilidad de taludes es uno de los grandes problemas en materia de vias terrestres, ya
que impacta directamente sobre la seguridad de la estructura, ademas que aumenta los costos
por mantenimiento de esta; en México se presentan este tipo de problemas generalmente,
debido a la falta de estudios geotécnicos, que son necesarios para el disefio y construccion de
una estructura segura.

En todo el mundo se presentan casos de inestabilidad de taludes y se tiene gran variedad de
métodos que buscan su estabilizacion, tales como el empleo de gaviones, pantallas de
pasadores, taludes reforzados con geosintéticos, y actualmente se tiene una tendencia hacia el
uso de métodos de estabilizacion de bioingenieria e ingenieria biotécnica; los métodos de
estabilizacion de bioingenieria consisten en el empleo de vegetacion para la estabilizacion de
taludes y el control de la erosion, donde las plantas por si mismas funcionan como elementos
estructurales mecanicos para darle resistencia al suelo y de esta forma la estabilizacién del
talud, mientras que en los métodos de ingenieria biotécnica la vegetacién es combinada con
estructuras inertes de ingenieria tales como gaviones, muros criba, etc.

El estudio de taludes inestables requiere de la obtencion de las caracteristicas topograficas,
geoldgicas y geotécnicas, que permitan llegar a entender el fendmeno ocurrido, de esta forma
poder llegar a proponer una solucion adecuada y factible para la estabilizacion del talud.

El presente trabajo pretende proponer un método de estabilizacidn para los taludes inestables
de la autopista Patzcuaro — Uruapan, estudiando primeramente las caracteristicas que este
tiene, y llegando a proponer un método de estabilizacion de bioingenieria adecuado,
considerando las caracteristicas mecanicas del suelo estudiado.

Primeramente se estudiaron las caracteristicas de los materiales que tiene la zona donde se
ubica el talud en estudio (Patzcuaro), de esta manera nos permitié conocer las condiciones
naturales a que se encuentra expuesto el suelo en estudio, enseguida se analizé6 ampliamente el
material de los taludes, realizando las pruebas pertinentes.

Dentro de las pruebas que se desarrollaron tenemos que se inici6 con la clasificacion y
obtencion del peso volumétrico seco maximo, para seguir con la obtencion de las propiedades
mecanicas realizando las pruebas de consolidacion y corte directo. El propdsito fue conocer la
resistencia al esfuerzo cortante del material, asi como su angulo de friccion interna y la
cohesion,

Estos valores se obtuvieron bajo dos aspectos, el primero tomando como suposicion que el
suelo no habia sido fallado, y el segundo tomando como punto de partida que el suelo ya habia
llegado a su falla anteriormente, con esto poder obtener su resistencia residual al esfuerzo
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cortante; con estos parametros se calcul6 el factor de seguridad, para este caso especifico se
empled el programa GeoStudio, el cual permitié determinar si el talud es estable o inestable.

La presente investigacion concluyd con la propuesta de un meétodo de estabilizacion de
bioingenieria adecuado a los taludes en estudio, tomando en consideracion que los taludes son
inestables; de los diversos métodos de bioingenieria existentes se escogieron los cuatro mas
funcionales de acuerdo al talud en estudio, y de estos se llegé a proponer el método méas
adecuado, de acuerdo a las caracteristicas del talud y a las caracteristicas de la zona en la que
se encuentra.
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2 PROBLEMATICA DE ESTABILIDAD DE TALUDES EN
CARRETERAS

Los deslizamientos de taludes en carreteras son procesos geoldgicos de gran impacto en el
buen funcionamiento de una carretera, de presentarse un mal comportamiento en los taludes a
lo largo de esta via, se tendra un impacto tanto en el aspecto econémico, como social, ya que
se necesitaran trabajos de mantenimiento y de estabilizacion, ademas impactara en la
seguridad de dicha estructura.

En el presente capitulo se describira lo referente a los deslizamientos de masa y
posteriormente se abordaran algunos casos especificos que se han tenido en diferentes partes
del mundo.

2.1 CARACTERIZACION DE MOVIMIENTOS DE MASA
2.1.1 Deslizamientos de talud

Cruden (1990) defini6 un deslizamiento de masa como: el movimiento de una masa de
roca,detritos o escombros, asi como de tierra a través de un talud.

Teniendo este concepto como base, a continuacion se describirdn las partes de un
deslizamiento, sus dimensiones y la forma de clasificarlos (Conforth, 2005).

2.1.2 Nomenclatura de los procesos de movimiento
Las diversas partes que integran a un movimiento de masa son las siguientes:

e [Escarpe principal
Corresponde a una superficie muy inclinada a lo largo de la periferia del &rea en movimiento,
causado por el desplazamiento del material fuera del terreno original. La continuacién de la
superficie del escarpe dentro del material forma la superficie de falla.

e Escarpe secundario
Es una terraza o superficie muy inclinada producida por desplazamientos diferenciales dentro
de la masa que se mueve y que se ubica por debajo de la anterior.

e Cabeza
Son las partes superiores del material que se mueve por gravedad a lo largo del contacto entre
el material perturbado y el escarpe principal.

e Cima
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Es el punto més alto del contacto entre el material perturbado y el escarpe principal.

e Corona
Es el material que se encuentra en el sitio, practicamente inalterado y adyacente a la parte mas
alta del escarpe principal.

e Superficie de falla
Corresponde al area de contacto y por debajo del movimiento que delimita el volumen de
material desplazado.

e Pie de la superficie de falla
Es la linea de interceptacion entre la parte inferior de la superficie de rotura y la superficie
original del terreno.

e Base
Es el area cubierta por el material perturbado abajo del pie de la superficie de falla.

e Punta o ufia
Es el punto de la base que se encuentra a mas distancia de la cima.

e Costado o flanco
Un lado del movimiento.

e Superficie original del terreno
Es la superficie que existia antes de que se presentara el movimiento.

e Derecha e izquierda
Para describir un deslizamiento se prefiere usar la orientacion geografica, pero si se emplean
las palabras derecha e izquierda debe referirse al deslizamiento observado desde la corona
mirando hacia el pie(Suarez Diaz, 1998).

Todo lo anterior se muestra en la Figura 2.1.
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Figura 2.1 Nomenclatura de un deslizamiento

2.1.3 Dimensiones

La IAEG (International Association of EngineeringGeologists) creo la siguiente terminologia,
ademas se muestra en la Figura 2.2.

e Ancho de la masa desplazada Wy
Es el ancho maximo de la masa desplazada perpendicularmente a la longitud, Lg.

e Ancho de la superficie de falla W,
Es el ancho méximo entre los flancos del deslizamiento perpendicularmente a la longitud L.

e Longitud de la masa deslizada Lq
Es la distancia minima entre la punta y la cabeza.

e Longitud de la superficie de falla L,
Es la distancia minima desde el pie de la superficie de falla y la corona.

e Profundidad de la masa desplazada Dy
Es la m&xima profundidad de la masa movida perpendicular al plano conformado porWyy Ly

e Profundidad de la superficie de falla Dy
Es la maxima profundidad de la superficie de falla con respecto a la superficie original del
terreno, medida perpendicularmente al plano conformado por W, y L.

e Longitud total L
Es la distancia minima desde la punta a la corona del deslizamiento.
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e Longitud de la linea central L
Es la distancia desde la punta o ufia hasta la corona del deslizamiento a lo largo de puntos
sobre la superficie original equidistantes de los bordes laterales o flancos.

Figura 2.2 Dimensiones de los movimientos en masa de acuerdo a IAEG Commissionon Landslides
(1990).

2.1.4 Clasificacion

Vaners (1978) propuso el siguiente sistema, en el cual se tipifica los principales tipos de
movimiento.

e (Caidos de rocas:
Este movimiento solamente se presenta en roca, donde una masa de cualquier tamafio se
desprende de un talud de pendiente fuerte, a lo largo de una superficie, en la cual ocurre
ningln o muy poco desplazamiento de corte y desciende principalmente, a través del aire por
caida libre provocando pequefios brincos del blogue hasta llegara a pararse (Figuras 2.3).
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Susle

Blogues inesiables

Discantinuidades

Figura 2.3 Caidos de bloques por gravedad en roca fracturada.

Wyllie y Norrish (1996) indican como causas principales de caidos de roca en California son
las lluvias, lo que conduce a la roca fracturada, el viento, la escorrentia, las fracturas planares
adversas, el movimiento de los animales, la erosion diferencial, las raices de los arboles, los
nacimientos de agua, las vibraciones de maquinaria y vehiculos y la descomposicion del suelo.

Deben incluirse adicionalmente, los terremotos, los cortes de las carreteras, explotacion de
materiales, minas y las actividades antropicas.

e Inclinacién o volteo:
Este tipo de movimiento consiste en una rotacion hacia adelante de una unidad o unidades de
material térreo con centro de giro por debajo del centro de gravedad de la unidad y
generalmente, ocurren en las formaciones rocosas (Figura 2.4).

Las fuerzas que lo producen son generadas por las unidades adyacentes, el agua en las grietas
0 juntas, expansiones y los movimientos sismicos. La inclinacién puede abarcar zonas muy
pequefias o incluir volimenes de varios millones de metros cubicos(Suarez Diaz, 1998).
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Griglo de tension

Griela de tension /

Cavidad o ¥ocio

Material de lutila
blande o eresienable

Figura 2.4 Volteo o inclinacion en materiales residuales

e Reptacién
La reptacion se presenta solamente en suelos por lo que consiste en movimientos muy lentos a
extremadamente lentos delsuelo subsuperficial, no teniendo una superficie de falla definida.
Generalmente, elmovimiento es de unos pocos milimetros a centimetros al afio, pero puede
afectar a grandes areas deterreno (Figura 2.5).

Se le atribuye a las alteraciones climaticas relacionadas con los procesos de humedecimiento y
secado en suelos, usualmente, muy blandos o alterados. La reptacion puede preceder a
movimientos mas rapidos como los flujos o deslizamientos de cualquier tipo.

Figura 2.5 Esquema de un proceso de reptacion.
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e Deslizamiento
Este movimiento consiste en un desplazamiento de corte a lo largo de una o varias superficies,
que pueden detectarse facilmente o dentro de una zona relativamente delgada (Figura 2.6). El
movimiento puede ser progresivo, 0 sea, que no se inicia simultaneamente a lo largo de toda la
superficie de falla.

Los deslizamientos pueden obedecer a procesos naturales o a desestabilizacién de masas de
tierra por el efecto de cortes, rellenos, deforestacion, etc.

ESCARPE

CUEé LIMITE DE MOVIMIENTO SENTIDO DEL MOVIMIENTO

Figura 2.6 Deslizamientos en suelos blandos.

Los deslizamientos se pueden a su vez dividir en dos subtipos denominados: rotacionales y
traslacionales.

e Deslizamiento Rotacional
En un deslizamiento rotacional la superficie de falla es formada por una curva cuyo centro de
giro se encuentra por encima del centro de gravedad del cuerpo del movimiento (Figura 2.7).

Visto en planta el deslizamiento posee una serie de agrietamientos concéntricos y concavos en
la direccién del movimiento. EI movimiento produce un &rea superior de hundimiento y otra
inferior de deslizamiento generandose comunmente, flujos de materiales por debajo del pie del
deslizamiento.

Los deslizamientos rotacionales ocurren usualmente, en sueloshomogéneos, sean naturales o
artificiales.

Dentro del deslizamiento cominmente, suceden otros desplazamientos curvos que forman
escarpes secundarios y ocasionalmente ocurren varios deslizamientos sucesivos en su origen
pero que conforman una zona de deslizamientos rotacionales independientes.
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HUNDIMIENTO

SUPERFICIE ORIGIMAL

a) MOVIMIENTO DE LAS MASAS DE TIERRA b) ORIEMTACION DE LOS ARBOLES

Figura 2.7 Deslizamientos rotacionales tipicos.

e Deslizamiento de traslacion
En el deslizamiento traslacionalel movimiento de la masa se desplaza hacia fuera o hacia
abajo, a lo largo de una superficie mas o menos plana o ligeramente ondulada y tiene muy
poco o nada de movimiento de rotacién o volteo (Figura 2.8). Los movimientos traslacionales
tienen generalmente, una relacién D,/L;de menos de 0.1.

Los deslizamientos sobre discontinuidades sencillas en roca se les denomina deslizamientos de
bloque, cuando ocurren a lo largo de dos discontinuidades se le conoce como deslizamientos
de cufia y cuando se presentan sobre varios niveles de una familia de discontinuidades se le
puede denominar falla en escalera o cizalla (Suarez Diaz, 1998).

SUELD BLANDO

SUELC DURD
—— ——

SUFERFICIE DE FALQA LISA

Figura 2.8 Deslizamiento de traslacion en la via Tijuana-Ensenada en México.

e Espaciamiento lateral
En los movimientos de espaciamiento lateral el modo de movimiento dominante es la
extension lateral acomodada por fracturas de corte y tension. EI mecanismo de falla puede
incluir elementos no solo de rotacion y translacion sino también de flujo (Figura 2.9). La
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forma del movimiento es por lo general extremadamente lenta. Los esparcimientos laterales
pueden ocurrir en grandes bloques de roca que estdn apoyados sobre suelos plasticos y
también se forman en suelos finos.

La falla es generalmente progresiva, 0 sea, que Se inicia en un area local y se extiende. Los
esparcimientos laterales son muy comunes en sedimentos glaciales y marinos, pero no los son
en zonas de suelos tropicales residuales. Se deben distinguir dos tipos asi:

a) Movimientos distribuidos en una extension pero sin una superficie basal biendefinida de
corte o de flujo pléstico.

b) Movimientos que envuelven fracturas y extension de roca o suelo, debido a la licuacion o
flujo plastico del material subyacente. Las capas superiores pueden hundirse, trasladarse,
rotarse, desintegrarse o pueden licuarse y fluir.

ARENISCA

BLOQUES DE ROCA

ARCILLA SENSITIVA/

Figura 2.9 Esquema de un movimiento de expansion lateral.

° F|Uj0
En un flujo existen movimientos relativos de las particulas o bloques pequefios dentro de una
masa que se mueve o desliza sobre una superficie de falla. Los flujos pueden ser lentos o
répidos (Figura 2.10), asi como secos 0 humedos y los puede haber de roca, de residuos o de
suelo o tierra.

Los flujos muy lentos o extremadamente lentos pueden compararse en ocasiones, a los
fendmenos de reptacion y la diferencia consiste en que en los flujos existe una superficie
facilmente identificable de separacion entre el material que se mueve y el subyacente, mientras
en la reptacion la velocidad del movimiento disminuye al profundizarse en el perfil, sin que
exista una superficie definida de rotura.

La ocurrencia de flujos estd generalmente, relacionada con la saturacién de los materiales
subsuperficiales. Algunos suelos absorben agua muy féacilmente cuando son alterados,
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fracturados o agrietados por un deslizamiento inicial y esta saturacion conduce a la formacién
de un flujo.

SUELD RESIDUA

ROCA SANA
ROCA SANA

a) LENTO A& RAPIDO

ESCARPE

2} RAFIDO & MUY RAPIDO d} AVALAMCHA

Figura 2.10 Flujos de diferentes tipos.

a) Flujos en roca

Los movimientos de flujo en roca comprenden las deformaciones que se distribuyen a lo largo
de muchas fracturas sean grandes o pequefias. La distribucion de velocidades puede simular la
de liquidos viscosos. Este tipo de movimiento ocurre con mucha frecuencia en zonas
tropicales de alta montafia y poca vegetacion, especialmente en grandes cordilleras, como los
Andes, los Alpes, los Himalayas, etc.

Se observa la relacién de estos flujos con perfiles de meteorizacion poco profundos en los
cuales las fallas estdn generalmente, relacionadas con cambios de esfuerzos y lixiviacion,
ocasionados por la filtracion momentanea del agua en las primeras horas después de una lluvia
fuerte. Las pendientes de estos taludes son cominmente muy inclinadas (mas de 45°).

Su ocurrencia es mayor en rocas igneas y metamorficas muy fracturadas y pueden estar
precedidos por fendmenos de inclinacion. Estos flujos tienden a ser ligeramente humedos y su
velocidad tiende a ser rapida a muy rapida.
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b) Flujos de residuos (Detritos)

Por lo general, un flujo de rocas termina en uno de residuos o también conocidos como
detritos. Los materiales se van triturando por el mismo proceso del flujo y se puede observar
una diferencia importante de tamafios entre la cabeza y el pie del movimiento. EI movimiento
de los flujos de detritos puede ser activado por las lluvias, debido a la pérdida de resistencia
por la disminucion de la succion al saturarse el material o por el desarrollo de fuerzas debidas
al movimiento del agua subterranea (Collins y Znidarcic, 1997).

El flujo tipico de detritos es una honda larga de materiales sélidos y liquidos entremezclados,
que se mueve en forma constante a través de un canal con algunas ondas menores
superimpuestas que se mueven a velocidades superiores a aquellas del flujo mismo.

c¢) Flujos de suelo

Los flujos de suelo también pueden ser secos y mas lentos de acuerdo a la humedad y
pendiente de la zona de ocurrencia.

d) Flujos de lodo

Dentro de los flujos de tierra estdn los “flujos de lodo”, en los cuales los materiales de suelo
son muy finos y las humedades muy altas, donde se puede hablar de viscosidad propiamente
dicha, llegandose al punto de suelos suspendidos en agua. Los flujos de lodo poseen grandes
fuerzas destructoras que dependen de su caudal y velocidad. Ademas en algunas ocasiones
pueden transportar en superficie grandes bloques de rocas.

Un flujo de lodo posee tres unidades morfolGgicas: un origen que generalmente es un
deslizamiento, un camino o canal de flujo y finalmente una zona de acumulacion (Suarez
Diaz, 1998).

e Auvalanchas
En las avalanchas la falla progresiva es muy rapida y el flujo desciende formando una especie
de “rio o canal de roca y suelo” (Figura 2.11). Estos flujos cominmente se relacionan con
lluvias ocasionales de indices pluviométricos excepcionales muy altos, deshielo de nevados o
movimientos sismicos en zonas de alta montafia y la ausencia de vegetacion, aunque es un
factor influyente, no es un prerrequisito para que ocurran.

Las avalanchas son generadas a partir de un gran aporte de materiales de uno o varios
deslizamientos o flujos combinados con un volumen importante de agua, los cuales forman
una masa de comportamiento de liquido viscoso que puede lograr velocidades muy altas con
un gran poder destructivo y que corresponden generalmente, a fendmenos regionales dentro de
una cuenca de drenaje. Las avalanchas pueden alcanzar velocidades de méas de 50 metros por
segundo en algunos casos.
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El movimiento de las avalanchas se le puede relacionar con “flujo turbulento de granos”. Este
mecanismo no requiere de la presencia de una fase liquida o gaseosa y el movimiento se
produce por transferencia de momentum al colisionar las particulas o bloques que se mueven.

AVALANCHA

MATERIALES DEPOSITADOS POR LA AVALANCHA

Figura 2.11 Avalancha en el cauce de un rio por acumulacion de materiales, producto de una gran
cantidad de deslizamientos ocurridos en el momento de un sismo.

¢ Movimientos complejos
Con mucha frecuencia los movimientos de un talud incluyen una combinacion de dos 0 mas
de los principales tipos de desplazamientos descritos anteriormente, este tipo de movimientos
se les denomina como “Complejos”. Adicionalmente, un tipo de proceso activo puede
convertirse en otro a medida que progresa el fendmeno de desintegracion.

2.2 CASOS INTERNACIONALES
2.2.1 Terraplén de Santos de la Humosa, Espaia

El deslizamiento de Santos de la Humosa tuvo lugar en la carretera de acceso a dicha localidad,
en un tramo que discurre en terraplén a media ladera sobre unos depdsitos coluviales y un
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substrato de arcillas del Mioceno sobreconsolidadas. Los primeros signos de inestabilidad se
manifestaron en forma de una marcada grieta longitudinal, de aproximadamente 100 m de
longitud en el carril exterior del terraplén (Figura 2.12). La grieta hacia una curva en
sentidodel hombro en los extremos del terraplén, marcando de forma clara los limites de la
inestabilidad. La investigacion geotécnica realizada, que incluyo la instalacion de dos
inclinbmetros, permitio interpretar el perfil geotécnico mostrado en la Figura 2.12. La
superficie de rotura se localizé con precision hacia la base del material coluvial, formado por
arcillas con algunas gravas, cerca de su contacto con el substrato del Mioceno de la zona.

| LEYENDA
RELLENO DE TERRAPLEN

CUATERNARIO, ARCILLA MARRON
CON GRAVAS

SUSTRATO MIOCENO, ARCILLAS
—I LIMOSAS Y LIMOS ARENOSOS

—— —————— — —— ——_ ——
\
4

570

Figura 2.12 Perfil geoldgico geotécnico del deslizamiento de Santos de la Humosa.

El mecanismo que utilizaron en este deslizamiento para estabilizar el talud, fue por medio de
una pantalla de pasadores, que consiste en un grupo de pilotes que atraviesan la superficie de
deslizamiento, cosiendo asi a modo de pasadores la superficie de rotura. Las caracteristicas
principales de la pantalla fueron las siguientes:

o Pilotes de 850 mm de diametro y 11 m de longitud, separados 1150 m entre ejes y
encepados en la cabeza con una viga de atado cuadrada de 1 m de lado.

o Armadura longitudinal de 22 ¢25mm y cercos @12 cada 12 cm. Concreto de 25 MPa
de resistencia, caracteristica y acero de 500 MPa de limite elastico. Esto de acuerdo al
disefio estructural de la pantalla (Ortufio y Murillo, 2010).
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2.2.2 Terraplén de la autopista AP-7, Viladesens, Espafia

La autopista de peaje AP-7 esta trazada en paralelo a lo largodel litoral mediterraneo espafiol,
llegando a conectar en su extremo norte la Peninsula Ibérica con Francia. El caso que se
describe a continuacién corresponde a un terraplén de dicha autopista, situado a pocos
kilometros de la frontera francesa, cuya rotura a lo largo de unos 200 m se produjo en la
primavera de 2004.

Construido sobre una suave ladera a cuyo pie escurre un pequefio arroyo, el terraplén
permanecio 30 afios en servicio sin manifestar problemas derelevancia, si bien en los ultimos
afios se habian venido detectando ligeros asentamientos que eran reparados de forma mas o
menos sistematica, mediante camparias de reafirmado. El deslizamiento se produjo tras un
largo periodo de intensas y persistentes lluvias. Primero se observaron algunas fisuras, que
rapidamente evolucionaron a grietas y a escalones, que obligaron a un primer desvio del
trafico. En menos de una semana se desencadené la rotura completa del talud. En la Figura
2.13 se muestra el estado del terraplén el dia 24 Mayo de 2004, en cambio en la Figura 2.14 se
muestra el terraplén deslizado 7 dias después.

Figura 2.13 Grietas y escalones previos a la rotura completa del terraplén.
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Figura 2.14 Panoramica parcial del deslizamiento y esquema de forma de rotura.

La ladera natural con inclinacion promedio de 8° con la horizontal, estaba formada por unas
arcillas del Terciario sobreconsolidadas, de muy alta plasticidad. Su porcentaje de finos
rondaba el 100 %, con un 25% de arcilla. El limite liquido resulté variable, abundando valores
entre el 70 y el 100 %.

Tras el andlisis de alternativas pertinentes, se adoptd como solucion la ejecucion de una
pantalla de pilotes situada en una berma intermedia del terraplén. La pantalla se complementd
con un sistema de drenaje mediante pozos (Ortufio y Murillo, 2010).

2.2.3 Ladera de Benameji, Cordoba, Espafia

En este talud se detectd un deslizamiento progresivo de grandes dimensiones que acab6
afectando a las construcciones proximas que se encontraban en la parte alta del talud, lo
anterior se ilustra en la Figura 2.15.

Figura 2.15 Talud de Benameji, en Espafia.
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De acuerdo a los estudios realizados a través de sondeos en la zona, pudieron conocer como
estaba constituido el subsuelo: el primer nivel era unrelleno antrépico y/o suelo areno-limoso
con espesores variables entre 0 y 11 m, seguido de una alternancia de capas de arcilla firme
verdosa y rojiza y de arenisca calcarea fracturada, y algunas intercalaciones margocalizas. Los
sondeos se perforaron hasta profundidades de 60 y 80 m.

En un primer intento de estabilizacion de la ladera, ante los deslizamientos producidos, se
coloco una red de drenaje mediante pozos perforados a lo largo de la calle que limitaba la
corona del talud.

Transcurrido el tiempo y dada la persistencia de la inestabilidad, seguian apareciendo grietas en
la parte superior de la ladera, por tal motivo se programaron acciones mas contundentesy
consistentes en la ejecucion de los siguientes trabajos:

e Red de pozos de 1,5 m de didmetro y profundidades entre 12 y 13 m, en la parte alta de
la ladera cuya mision era la de evacuar el agua freatica de la ladera.

e Talud superior en desmonte con soil-nailing, con pendiente de 45° y 7m de altura, en
malla cuadrada de 1,5x1,5m, con redondos de 25 mm, y de 7 y 12 m de largo.

e Pantalla de pasadores, en un nivel superior, a lo largo de una curva de nivel, mediante
elementos o mddulos rectangulares de dos tipos: 18 modulos de 5.50 x 1.20 m de 47 m
y 50 m de profundidad, situados en la zona central de la ladera; y 19 médulos de 4.00 x
1.00 m de profundidad variable entre 30 y 42 m, en los laterales de la vaguada.

e Pantalla de pilotes, en un nivel inferior, de 1.5 m de didametro, y profundidades de 23 y
30 m, segun la zona (Candela Gonzélez, 2006).

2.2.4 Ladera préxima a la localidad Granadina de Diezma, Espafia

En esta ladera se produjo un deslizamiento que afecté a la autovia A-92, cuyo trazado
discurria por su pie.Se realiz6, con anterioridad al deslizamiento, una red de pozos y zanjas
drenantes en la zona alta de la ladera con la intencion de descargar y evacuar el agua de
aportacion al terreno, para evitar inestabilidades.

El terreno estd constituido por una primera capa arcillosa con materia organica (raices),
seguida de un nivel de limos arcillosos con cantos de silex y caliza e intercalaciones de
nodulos carbonatados y arcillas limosas con paquetes de limos litificadoscon capas y bloques
de calcarenitas. Finalmente se detectd un sustrato rocoso de pizarra verdosa alterada con
intercalaciones de arenisca fracturada seguidas de un nivel de pizarra negruzca fracturada y
alterada. Los espesores y cotas de aparicion de las capas descritas varian segun la zona de la
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ladera, siendo mayor la profundidad de la pizarra negruzca en el centro, reduciendo su espesor
hacia los laterales.

El agua se detectd en el terreno a profundidades muy variables entre los 3.0 y los 8.0 m. En la
parte alta de la ladera existen manantiales de agua, con gran caudal de aportacion.

Producido el gran deslizamiento de terreno, que invadio las calzadas de la carretera, se
disefiaron y ejecutaron con urgencia las siguientes acciones:

e Se procedio a retirar parte del material que invadio la carretera, desviando el trazado,
alejandolo de la parte baja del talud, en la que se coloc6 una barrera de grandes cantos
de escollera. Asi mismo, se descargo la parte media e inferior de la ladera, retirando
parte del terreno y suavizando la pendiente, ver Figuras 2.16 y 2.17.

e Ejecucion de pozos de 2.0 m de diametro y profundidades variables entre 5.0 y 27.0 m,
distribuidos en barreras situadas en la parte superior de la ladera y a lo largo de su eje,
hacia su parte central.

e Realizacién de 36 pilotes 0 mddulos semi-rectangulares de 5.0 x 1.2 m, alineados y
separados entre si de 4.0 m situados en la zona inferior de la ladera, con profundidades
variables entre los 12.0 y 17.0 m en los laterales de la ladera, aumentando hacia su
zona central con profundidades de hasta 35.0 y 37.0 m (Candela Gonzélez, 2006).

Al

Figura 2.17 Pendiente suavizada del terreno.
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2.2.5 Acantilado en el municipio de Andratx, Mallorca, Espaia

En la corona se sitia una vivienda que dispone de acceso directo al mar y en el que, tras su
construccion, se produjeron movimientos y desprendimientos que llegaron a impedir dicho
acceso a 40 m de altura, como se puede apreciar en la Figura 2.18.

Figura 2.18 Talud y vivienda en estudio.

El terreno esta constituido por alternancia de capas de caliza muy fisurada y margascon cantos
de caliza. La meteorizacion y erosion provocada por el agua al entrar en las fisuras, provoco
desprendimientos de bloques y terreno, con el consiguiente riesgo para las edificaciones.

Con el objetivo de detener el avance de los desprendimientos y conseguir la consolidacién del
terreno sobre el que se apoyan las construcciones, se llevaron a cabo las siguientes
actividades:

e Ejecucién de una pantalla de micro pilotes de 150 y 178 mm de diametro, con
separacién de 0.50 m, y longitud variable entre 10.0 y 18.0 m, de acuerdo a la zona.

e Excavacion por fases por delante de la pantalla, para la realizacion sucesiva de 4 filas
de anclajes permanentes de 12.0 m de longitud, separadas 3.5 m las dos primeras, y 3.0
m las dos ultimas en vertical y 2.4 m en horizontal al tresbolillo entre filas.

Una vez excavado el talud por delante de la pantalla de micro pilotes y para aprovechar al
maximo la superficie resultante, se decidié construir una piscina de 25.0 x 3.0 m, cimentada
sobre micropilotes y finalmente se le dio un acabado al talud mediante un forro de piedra
tipica de la isla, lo cual se ilustra en la Figura 2.19 (Candela Gonzalez, 2006).
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Figura 2.19 Estabilizacion del Talud.

2.2.6 Rio San Javier, Sector Ruinas de Cayasta, Argentina

En la Figura 2.20 se presenta un perfil del Rio San Javier localizado frente a las ruinas de
Cayasta, Argentina, donde se observa en forma superpuesta la seccion correspondiente en
1988, previa a la construccion de la cubierta, y la seccion relevada en el afio 2001 con la
situacion inicial. Asimismo se indican las extensiones de la proteccién, en la condicion inicial
correspondiente a la obra construida en 1989 (linea llena gruesa en Figura 2.20) y en la
situacion actual (linea de trazos en Figura 2.20). El célculo de la estabilidad del conjunto
estructura suelo en la condicién inicial de la obra de proteccion arroj6 un FS de 0.987,
demostrando que el disefio de la proteccién, el cual no incluyd la reconstitucion del talud,
puede haber sido inadecuado, lo que demostré al producir la destruccion de la margen.

— Perfil inicialag] 9883 Lon erosion ’
: Perfil Relevado (2001}
—— Cirpulo de Deslizanfenta F=0.987 (pecfil 1988}
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Figura 2.20 Perfil relevado en 1988 y 2001, con sus respectivas longitudes de protecciones.
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Si se analiza ahora la condicion de funcionamiento de la proteccion en el estado actual,
parcialmente destruida (Figura 2.21) se concluye que la misma no contribuia a la estabilidad
de la seccion sino que resultaria contraproducente. Ello se comprueba al calcular los circulos
de deslizamiento para las situaciones con y sin proteccion. Se observa que en este Ultimo caso
el Factor de Seguridad es mayor: (sin proteccion) es de 1.961 vs un FS(con proteccién) de
1.690, demostrando que la sobrecarga que representa la cubierta en la parte superior del talud,
resulta inconveniente para la estabilidad de la margen (Reynares et al., 2003).

Figura 2.21 Proteccion colapsada de la defensa de Cayasta relevada en el afio 2001.
2.2.7 Las Colinas, Las Ardenas y Pinares de Suiza, El salvador

El 13 de enero de 2001, un sismo de magnitud 7.6 en la escala de Richter afect6 a El Salvador,
produciendo una serie de deslizamientos de gran envergadura en todo el territorio del pais.
Una de las zonas més afectadas fue el sector residencial de Las Colinas, al Sur de la Ciudad
Nueva San Salvador, Departamento de La Libertad. En este lugar, un deslizamiento de tierra
sepultd la mayor parte de las viviendas en ese sector, ocasionando la pérdida de
aproximadamente 500 vidas humanas y cuantiosos dafios materiales y econémicos. En la
Figura 2.22 se ilustran las grietas producidas por los deslizamientos, esta foto fue tomada en
2003.

La construccion de las obras de mitigacion se baso en lo siguiente: conformacion de taludes, lo
cual se ilustra en la Figura 2.23, y su proteccion con vegetacion asi como la construccion de
un sistema de drenaje como se muestra en la Figura 2.24 (Diaz yHuezo, 2012).
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Figura 2.23 Construccion de un talud de 45° de inclinacion y terraza de 20.0 m de ancho, mayo de
2003.

Figura 2.24 Siembra de césped tipo Vetiever, junio de 2003.
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2.3 CASOS NACIONALES
2.3.1 Carretera Tetela del Volcan — La Espada, Morelos, México.

Se presento un deslizamiento en la carretera que va de Tetela del VVolcén a la Comunidad de la
Espada en el Estado de Morelos.Este deslizamiento ocasiond que primero se afectara un carril
de esta carretera hasta que finalmente colapsara el cuerpo completo de esta vialidad, lo que se
muestra en la Figura 2.25.

Para su estabilizacion se realiz6 una berma con material mejorado para la zona de desplante, asi
como el uso de gaviones de 0.5m de espesor y la recuperacion del cuerpo de carretera se
realizé con el Sistema Terramesh® (4x2x1), las alturas de la rasante de la carretera eran de
12.0 m (hacia Tetela del Volcan) y 7.0 m (direccion la Espada), en un segundo tramo la
recuperacion del terraplén se apoyd en el uso de gaviones, por ser alturas menores y
encontrarse el macizo rocoso del lugardonde se apoyaron, la estabilizacion de la obra vial se
ilustra en la Figura 2.26 (http://www.maccaferri.com.mx/).

Figura 2.25 Imagen de lacarretera Tetela del VVolcan — La Espada, antes de la obra.
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Figura 2.26Carretera Tetela del VVolcan — La espada, obra terminada con gaviones.

2.3.2 Camino Eloxochitlan - TlacotepecSan Miguel Eloxochitlan, Puebla, México

En el Camino San Miguel Eloxochitlan-Tlacotepec de Diaz, de la Sierra Negra de Puebla,
ocurrié un deslizamiento de un talud que provocé el cierre permanente del camino, por lo que
se presento la necesidad de un nuevo trazo, la Figura 2.27 muestra el deslizamiento del talud.

Para alcanzar el nivel de rasante del nuevo trazo, se generd una propuesta utilizando un
sistema de muro mecanicamente estabilizado; para proteger de la erosion el terraplén que patea
en la corona del muro, se colocéunabiomanta de fibra de coco, con lo cual se controla la
erosion. Asi mismo permite la libre salida del agua subterranea a través de un dren que se
colocé en la base del muro hecho con material granular envuelto con un geotextil, también a
través del paramento de malla metélica, en la Figura 2.28 se muestra la obra de estabilizacién
terminada (http://www.maccaferri.com.mx/).

Figura 2.27 Imagen del trazo del camino donde se observa el deslizamiento.

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ Pagina 25



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

Figura 2.28 Camino con la obra terminada, donde se colocaron gaviones.

2.3.3 Parquelineal Canal Nacional, D.F., México

Se requeria rescatar un espacio publico y salvar uno de los pocos cauces a cielo abierto que
aun sobreviven en la Ciudad de México, el cual se ilustra en la Figura 2.29; contribuyendo
ademas, con fomentar la realizacién de actividades recreativas, deportivas y culturales en
contacto con la naturaleza, por lo que se mejoro la imagen urbana de la zona.

El hecho de que las margenes del canal tuvieran un material con poca capacidad de carga, no
se contemplaba el uso de gaviones como alternativa, por ser un sistema que funciona por
gravedad; sin embargo, se planteé la posibilidad de rellenarlos con tezontle y solo la cara
expuesta con roca, aligerando de esta manera la estructura, lo cual se ilustra en la Figura 2.30
(http://www.maccaferri.com.mx/).

Figura 2.29 Parque Lineal Canal Nacional, antes de la obra.
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Figura 2.30 Parque Lineal Canal Nacional, obra terminada.

2.3.4 Autopista Patzcuaro — Uruapan

Los deslizamientos de taludes ocurren a lo largo de toda la autopista Patzcuaro - Uruapan,
teniendo una mayor ocurrencia después de la caseta "Zirahuen", existiendo zonas muy criticas
y otras no tanto, ademas se observan sitios conpocos deslizamientos, en la Figura 2.31 se
presenta una imagen que ilustra un tramo de la autopista, asi mismo corresponde a la zonaen
estudio.

Figura 2.31Autopista Patzcuaro — Uruapan.
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Los deslizamientos se incrementan en el periodo de lluvias, el periodo mas critico es de julio
aoctubre, esto debido a que el suelo llega a saturarse lo suficiente como para que se debiliten
sus propiedades mecanicas y por consiguiente pierda su estabilidad, lo que provoca
deslizamientos, en algunas zonas este fendmeno involucra obras como contra cunetas, esto se
ilustra en la Figura 2.32.Estos deslizamientos hacen que la seguridad de los usuarios decrezca
y en ocasiones se debe cerrar hasta un carril, lo que produce un costo por mantenimiento muy
elevado, ya que constantemente se tiene que desalojar el material producto delmovimiento de
tierras, sea de las cunetas o inclusive de la misma autopista, por todo esto es importante aplicar
y conocer un método adecuado para la estabilizacion de los actuales taludes que presentan
problemas en la autopista.

L

Material de
deslizamiento

Figura 2.32 Deslizamiento de talud en la autopista Patzcuaro — Uruapan, zona de estudio.

La presente investigacion se desarroll en este tipo de taludes, tratando primeramente de
entender el fendbmeno para posteriormente poder analizarlo y realizar el anélisis adecuado, con
estos conceptos poder proponer un método adecuado para su estabilizacion, asi como
mecanismos que ayuden a controlar su evolucion.
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3 MARCO TEORICO

3.1 CLASIFICACION DE SUELOS

La clasificacion de un suelo es una forma de categorizarlo, que se basa en las caracteristicas
que tiene, como son la distribucién de tamafios de particula, limites de consistencia, etc. De
acuerdo al sistema de clasificaron empleado.

En la actualidad existen varios sistemas para clasificar los suelos, entre los cuales estan:

e EI Sistema de Clasificacion AASHTO (American Association of State Highway and
Transportation Officials).

e Sistema de Clasificacion M.I.T. (Massachusetts Institute of Technology).

o Clasificacion de suelos Alemana Floss.

e Clasificacion de suelos USDA (UnitedStatesDepartment of Agriculture).

¢ Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS).

3.1.1 Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS)

El sistema SUCS fue propuesto por Arturo Casagrande en 1942 como una modificacion y
adaptacion méas general al sistema de clasificacién de materiales para aeropuertos. En este
sistema es importante remarcar que los suelos finos se clasifican segun sus limites de
consistencia y no su granulometria fina(Juarez Badillo, 1980;Villalaz C, 1979).

En este sistema se divide al suelo en gruesos y finos, el suelos grueso es el que tiene un
tamafio de particula menor de 3” pero mayor de 0.075 mm que seria el tamafo
correspondiente al tamiz No. 200; y el suelo fino que esta integrado por las particulas que
tienen un tamafio menor de 0.075 mm. De esta forma se puede clasificar un suelo como grueso
si mas del 50% de sus particulas son gruesas, 0 como fino, si mas del 50% de sus particulas
son finas.

Los suelos gruesos a su vez se dividen en Gravas (denotandose con la letra “G” que viene de
la primera letra del inglés Gravel) o Arenas (denotandose con la letra “S” que viene de la
primera letra del inglés Sand) , las gravas tienen un tamafio mayor de 4.75 mm
(correspondiente al tamiz No.4) y las arenas un tamafio menor de éste, de tal forma que un
suelo se puede clasificar como grava cuando mas del 50% de la fraccion gruesa del suelo tiene
un tamafio mayor de 4.75 mm, o como arena, cuando mas del 50% de la fraccion gruesa del
suelo tiene un tamafio menor de 4.75 mm.

Las gravas y las arenas cuentan a su vez con otras cuatro clasificaciones:

1. Grava bien graduada (GW) o Arena bien graduada (SW): en este grupo se tiene una
arena o grava que contiene menos del 5% de finos, esto para asegurar que la porcién
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fina no produzca cambios apreciables en las caracteristicas de resistencia y drenaje de
la fraccion gruesa; ademés de que se debe cumplir con el coeficiente de uniformidad
(Cy) vy el coeficiente de curvatura (C;), para que una grava pueda considerarse como
bien graduada su coeficiente de uniformidad debe ser mayor de 4 y su coeficiente de
curvatura debe estar entre 1 y 3, para el caso de las arenas, el coeficiente de
uniformidad debe ser mayor de 6 y el coeficiente de curvatura debe estar entre 1y 3.

2. Gravas mal graduadas (GP) o Arenas mal graduadas (SP): en este caso se tienen suelos
con menos del 5% de suelo fino, pero a diferencia del anterior, la grava o la arena
segun sea el caso, no cumple con el coeficiente de uniformidad y/o coeficiente de
curvatura, se trata de suelos homogéneos, que presentan predominio de algin tamafio
de particula o de un margen de tamafios, faltando algunos intermedios.

3. Gravas limosas (GM) o Arenas limosas (SM): debe tener méas del 12% de suelo fino,
ademas la clasificacion del suelo fino debe corresponder a un limo, la plasticidad en
estos grupos varia entre nula y media.

4. Gravas arcillosas (GC) o Arenas arcillosas (SC): debe tener méas del 12% de suelo fino,
ademas la clasificacion del suelo fino debe corresponder a una arcilla, la plasticidad en
estos grupos varia entre media y alta.

5. Suelos con un contenido de finos entre el 5% y el 12%: debe tener entre un 5% y 12%
de suelo fino, en este caso se da una clasificacion de simbolo doble, primero se coloca
la clasificacion correspondiente, de acuerdo a una grava o arena,ademas si es graduada
0 mal graduada (GW o GP o SW o SP). Enseguida se coloca una raya intermedia para
poner la otra clasificacion que correspondera a una grava O arena, que puede ser
arcillosa o limosa (GM o GC o0 SM o SC). Ejemplo: GW-GM, seria la clasificacion de
una grava bien graduada que contiene entre el 5% y 12% de finos los cuales se
clasifican como limos.

Los suelos finos también se pueden dividir en tres tipos: Limos inorganicos denotados con la
letra “M”, Arcillas inorganicas denotadas con la letra “C”, Limos o Arcillas organicas
denotadas con la letra “O”; esta clasificacion se basa en sus limites de consistencia, que son
parametros que se explican en el subcapitulo 3.3. Se emplea la carta de plasticidad
desarrollada por Casagrande, la cual permite clasificar el suelo fino teniendo como parametros
de entrada el limite liquido (LL) y el indice plastico del suelo (Ip). Aunado a la anterior
clasificacion, los suelos finos pueden ser de alta compresibilidad (H) o baja compresibilidad
(L), si su limite liquido es menor del 50% seran de baja compresibilidad de tal forma que se
puede tener una arcilla, limo o suelo organico de baja compresibilidad (CL o ML u OL), si por
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el contrario se tiene un limite liquido mayor del 50%, se podra tener una arcilla, limo o suelo
orgénico de alta compresibilidad (CH o MH u OH).

SISTEMA UNIFICADO DE CLASIFICACION DE SUELOS (S.U.C.S.)

INCLUYENDC IDENTIFICACION Y DESCRIPCION

DIVISION MAYOR

el

NOMBRES TIPICGS

CRITERIO DE CLASIFICACION EN EL LABORATORID
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Tabla 3.1 Clasificacion mediante el sistema SUCS (Juérez Badillo, 1980).

Ademas se tienen suelos compuestos por materia organica, de consistencia fibrosa, altamente
compresibles, tales como turbas y suelos pantanosos, este tipo de suelos forman un grupo
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independiente representado con las letras Pt. En la Tabla 3.1 se resume la clasificacion
mediante el sistema SUCS (Juéarez Badillo, 1980;Lambe, 1991).

3.2 GRANULOMETRIA

Un anélisis granulométrico es la determinacion de la distribucion de tamafios de las particulas
que componen a un suelo.Generalmente se tienen dos métodos mecanicos para determinar la
composicion granulométrica de un suelo, 1) el analisis con cribado, que se emplea en
particulas mayores de 0.075mm vy, 2) analisis hidrométrico, que se utiliza en particulas
menores de 0.075 mm.

También existen otros métodos para determinar la composicion granulométrica de un suelo
con tamafios menores de 0.075 mm como es la determinacion de tamafio de particula por
medio de difraccion laser.

3.2.1 Curva de distribucion granulométrica

Los resultados de un andlisis granulométrico mecanico se presentan generalmente en graficas
semilogaritmicas como curvas de distribucion granulométrica. Se grafican en las ordenadas
como porcentajes que pasa Y las abscisas como tamafios de las particulas. Las ordenadas son
porcentajes en peso de las particulas menores del tamafio correspondiente, y su eje es
aritmético, mientras que el eje de las abscisas es logaritmico.

Un suelo constituido por particulas de un solo tamafio, estara representado por una linea
vertical, una curva muy tendida indica gran variedad en tamafios (suelo bien graduado).

3.2.2 Analisis con cribado

El anélisis con cribado consiste en separar el suelo haciéndolopasar a través de mallas que
tienen aberturas que van disminuyendo su tamafio progresivamente.

El procedimiento para desarrollar el analisis granulométrico por cribado se describe a
continuacion:

e Se lleva al laboratorio una muestra del material, el cual se extiende y se deja secar al
sol, al mismo tiempo que se efectda el disgregado del material

e Se debe obtener una fraccion representativa de la muestra de suelo de
aproximadamente 15 kg mediante cuarteo del material (este sera el peso de la muestra
Wm).
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Donde:

Para fines de investigacion, es mas adecuado después de obtener la muestra
representativa efectuar un lavado delmaterial, esto se realiza colocando el material
sobre la malla No. 200 y aplicadndole una corriente continua de agua, de tal forma que
las particulas de material menores de 0.075 mm pasen a través de la malla con ayuda
del agua, cuando el agua que atraviesa la malla este limpia, se suspendera el proceso.
Enseguida se secara el material en un horno a peso constante a una temperatura de 105
+- 5°, ya seco se saca del horno y se deja enfriar a temperatura ambiente, se determina
el peso de este (W’m) con aproximacion de 1 gr, se determina la diferencia entre Wm
y W’m que sera el peso de la fraccion que pasa la malla No.200, y del cual ya se podra
conocer su porcentaje con respecto del peso total de la muestra (Wm).

Se separa el material con ayuda de la malla No. 4, obteniendo una fraccién que se
retiene en la misma, obteniéndose su peso (Wm;), y otra que pasa dicha malla,
obteniéndose de igual forma su peso (Wm,).

Cuando no se haya efectuado un lavado en el material, se debe corregir el peso de la
fraccion que pasa la malla No. 4, determinando para esto el contenido de humedad de
la muestra.

Se criba el material retenido en la malla No.4 a través de las mallas de 37,27, 1 '4”, 17,
a2, 5", V4" y la No. 4.

Se pesa el material retenido en cada malla, anotdndose como Wi en gramos.

De la fraccion que pasé la malla No. 4 se obtienen 200 grs mediante un cuarteo de
lafraccion, para obtener 200 grs secos de material, se determina el contenido de
humedad actual de la muestra (W) y se introduce a la Férmula3.1:

W, = 200(1 + W,) (3.1)

Whes el peso de la muestra que equivale a 200 grs secos de suelo

Se coloca esta muestra en un vaso metalico al cual se le agregan 500 cm® de agua, y se
deja reposar durante 12 horas como minimo.

Habiendo trascurrido el tiempo necesario, se agita el contenido del vaso metalico con
ayuda de una varilla durante 15 segundos en forma de 8, enseguida se deja reposar
durante 30 segundos, una vez terminado lo anterior se procede a realizar el lavado del
material como ya se habia indicado anteriormente.

Después de terminado el lavado, el material se regresa al vaso metalico y se deja secar
en un horno un lapso no menor de 16 horas, a una temperatura de 105 +-5°C hasta
peso constante.
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e Ya seco el material se deja enfriar en un desecador de cristal hasta temperatura
ambiente.

e Una vez terminado lo anterior, se procede a cribar el material a travésde las mallas
No.4, No. 10, No.20, No.40, No.60, No.100 y la No0.200 anotandose el peso retenido
en cada malla (Wj).

e Una vez realizado todo el procedimiento anterior, se calculan los porcentajes retenidos
y que pasan por cada malla.

e Teniendo el calculo, se determina el coeficiente de uniformidad (C,) y el coeficiente de
curvatura (C;) empleando las Formulas3.2 y 3.3:

D
Cu =32 (3.2)
_ (D3p)?
CC "~ DeoD1o (33)

Donde:

D10, D3o ¥ Dgo= son los tamafios de particula de suelo que corresponden en la grafica de la
composicion granulométrica al 10%, 30% y 60% de material que pasa en cada malla(Juarez
Badillo, 1980; Lambe, 1991).

3.3 LIMITES DE CONSISTENCIA
3.3.1 Plasticidad

En Mecénica de Suelos puede definirse la plasticidad como la propiedad que tiene un material
para soportar deformaciones rapidas, sin rebote elastico, sin variacion volumétrica apreciable
y sin desmoronarse ni agrietarse.

La plasticidad es una propiedad tan evidente que ha servido para clasificar suelos en forma
puramente descriptiva; las investigaciones al respecto han demostrado que la plasticidad de un
suelo es debida a su contenido de particulas mas finas de forma laminar, la cual es responsable
de la alta compresibilidad y la baja permeabilidad de los suelos.

Investigacionesrealizados por Atterberg, Terzaghi y Goldschmidt demuestran que la
plasticidad de los suelos se debe a la carga eléctrica de las particulas laminares, que generan
campos que actian como condensadores e influyen en las moléculas bipolares del agua. En
suelos plasticos el espesor de estas capas de agua (sélida y viscosa) es grande y su efecto en la
interaccion de las particulas de suelo determinan su plasticidad (Juarez Badillo, 1980;Villalaz
C, 1979).
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3.3.2 Estados de Consistencia

Segun Juérez Badillo (1980), existen diversos criterios que pueden emplearse para determinar
la plasticidad en los suelos, sin embargo en la presente investigacion se utilizé unicamente el
propuesto por Atterberg, el cual es el que se describe a continuacion.

Atterberg observo que la plasticidad no era una propiedad permanente en las arcillas, sino
circunstancial y dependiente de su contenido de agua. De esta forma, hizo ver que se requieren
dos pardmetros para determinar la plasticidad de un suelo, los cuales son el limite superior e
inferior entre los cuales el suelo se comporta con propiedades plésticas.

Ademaés Atterberg definid 5 estados de consistencia, en los cuales un suelo susceptible de ser
plastico puede encontrarse de acuerdo a su contenido de humedad, los cuales se mencionan a
continuacion, de manera decreciente en cuanto a su contenido de humedad:

Estado Liquido, con las propiedades y apariencia de suspension.

Estado Semiliquido, con las propiedades de un fluido viscoso.

Estado Plastico, el suelo se comporta plasticamente.

Estado Semisolido, el suelo tiene la apariencia de un solido pero aun disminuye de
volumen al estar sujeto ha secado.

5. Estado Sélido, el volumen del suelo no varia con el secado.

el

Lo anterior se puede observar en la Figura 3.1.

A

VOLUMEN ESTADO
Uauico

€5TADO i
SEMI UmiTe
Liquino
LMITE
PLASTICO
LIMITE DE
CONTRACAON
CONTENIDO DE

HUMEDAD
Figura 3.1 Grafica representativa de los Estados de Consistencia, de acuerdo a Atterberg.

La frontera entre los estados Semiliquido y Plastico fue llamada por Atterberg Limite Liquido,
lo definié en términos de una cierta técnica de laboratorio que consistia en colocar el suelo
remoldeado en una capsulametalica.

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ Pagina 35



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

La frontera convencional entre los estados Plastico y Semisolido fue llamada, Limite Plastico
y definida también en términos de una manipulacién de laboratorio (Juarez Badillo, 1980).

A las fronteras anteriores, que definen el intervalo plastico del suelo se les ha llamado Limites
de Plasticidad. La plasticidad del suelo queda determinada por el Limite Liquido y por la
cantidad maxima de una cierta arena, que podia ser agregada al suelo, estando éste con el
contenido de agua correspondiente al Limite Liquido, sin que perdiera por completo su
plasticidad. Asi mismo,se encontré que la diferencia de los valores entre los Limites de
Plasticidad, llamado IndicePlastico, se representa con la Férmula 3.4, se relacionaba
facilmente con la cantidad de arena afiadida, siendo més facil su determinacion, por lo que
sugirié su uso, en lugar de aplicar el método usando arena.
I,=LL—LP (3.4)

Asi mismo, de los Limites de Plasticidad, Atterberg definid entre otros el Limite de
Contraccion que es la frontera entre los estados de consistencia, semisélido a solido, con un
contenido de agua con el que el suelo ya no disminuye su volumen al seguirse secando.

3.3.3 Determinacion del Limite Liquido

El procedimiento actual para determinar el Limite Liquido es el desarrollado por Casagrande,
que fue quién estandarizo todas las etapas del método desarrollado por Atterberg, con el fin de
eliminar errores por operacion, y de esta forma hacer que técnicos dediferentes laboratorios
obtuviesen los mismos valores.

Como resultado de tal investigacion nacié la técnica basada en el uso de la Copa de
Casagrande, que es un recipiente de bronce o laton con un tacon solidario del mismo material;
el tacon y la copa giran en torno a un eje fijo unido a la base. Una excéntrica hace que la copa
caiga periodicamente, golpeandose contra la base del dispositivo. La altura de caida de la copa
es de 1 cm; la copa es esférica, con radio interior de 54 mm, espesor de 2 mm y peso de 200 +-
20 g incluyendo el tacon.

Sobre la copa se coloca el suelo y se procede a hacerle una ranura trapecial con las
dimensiones mostradas en la Figura 3.2. Para hacerse la ranura se debe utilizar un ranurador
laminar, manteniéndolo siempre normal a su superficie, con un movimiento de arriba hacia
abajo.

11 mm

8 mm

2mm

Figura 3.2 Medidas de la ranura trapecial efectuadas en la muestra de suelo.
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La prueba se debe realizar en un cuarto humedo, para evitar la pérdida de humedad que se
tendria al manipular el material.

A partir de extensas investigaciones se establecié que el Limite Liquido es obtenido por medio
de la Copa de Casagrande, cuando la ranura se cierra a lo largo de 1.27 cm (1/2”), con 25
golpes, en ese momento el contenido de agua de la muestra correspondera al Limite Liquido.

De esta forma, el Limite Liquido se determina conociendo 3 6 4 contenidos de agua diferentes
en su vecindad, con los correspondientes nimeros de golpes y trazando la curva "Contenido de
agua vs Numero de golpes". La ordenada de esa curva corresponde a la abscisa de 25 golpes
que es el contenido de agua del Limite Liquido. A partir de lo anterior encontré que usando
papel semilogaritmico, la curva llamada de fluidez, es una recta cerca del Limite Liquido, un
ejemplo de esta grafica se muestra en la Figura 3.3 (Juarez Badillo, 1980; Lambe, 1991).

]
iy

@ =
o =]
/0

)]
3]

[=4]
=
*

=]
m

@
o
A

[}
=
*

Contenido deagua en %
=
B

@
W

=]
]

[=]
=
»

@
[=]

10 15 20 25 30 35
Nimero de golpes

Figura 3.3 Curva de fluidez y determinacion del Limite Liquido.

La ecuacion de la curva de flujo se muestra con la Formula 3.5:

w=F,logN+C (3.5)

Donde:
o= Contenido de agua, en porcentaje del peso seco.

F,= Indice de Fluidez, pendiente de la curva de fluidez, igual a la variacion del contenido de
agua correspondiente a un ciclo de la escala logaritmica.

N= Numero de golpes. Si N es menor de 10, aproximese a medio golpe.
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C= Constante que representa la ordenada en la abscisa de 1 golpe, se calcula prolongando el
trazo de la curva de fluidez.

Para construir la curva de fluidez sin salirse del intervalo en el que puede considerarse recta,
Casagrande recomienda registrar valores entre los 6 y los 35 golpes, determinando 6 puntos,
tres entre 6 y 15 golpes y otros tres entre 23 y 32 golpes.

La fuerza que se opone a la fluencia de los lados de la ranura proviene de la resistencia al
esfuerzo cortante del suelo, por lo que el nimero de golpes requerido para cerrar la ranura es
una medida de esa resistencia, correspondiente al contenido de agua. De esto puede deducirse
que la resistencia de todos los suelos en el Limite Liquido debe ser la misma, siempre y
cuanglo el impacto sirva solamente para deformar al suelo, esta resistencia al corte es de 25
g/lcm”.

Procedimiento en laboratorio para la determinacion del Limite Liquido:

e Se obtienen 250 grs de material previamente cribado por la malla nidmero 0.425
(No.4).

e La muestra se coloca en un recipiente y se le agrega agua destilada hasta que adquiera
el aspecto de material saturado, posteriormente se deja reposar 24 hrs en un lugar
fresco, ademas se cubre el recipiente con un pafio humedo.

e Habiendo pasado las 24 horas, se toma una porcion de la muestra de alrededor de 150
grs, el material se coloca en una capsula de porcelana y se homogeniza la humedad
totalmente con una espatula.

e Se calibra la copa de Casagrande, y se extiende en la copa una porcion de material, esta
capa de material debe tener un espesor de 8 a 10 mm en la parte central de la muestra.

e Se ranura la capa de material en la parte central, manteniendo el ranurador siempre
normal a la superficie de la copa, se puede efectuar este procedimiento en 6 pasadas
como maximo.

e Se acciona (si es eléctrica) la copa de Casagrande y se registra el nimero de golpes
necesarios para que los bordes inferiores de la ranura se pongan en contacto en una
longitud de 13 mm.

e Una vez realizado lo anterior se toma una porcion del material de la parte que cerro de
alrededor de 10 grs y se coloca en una capsula de aluminio, el cual se seca al horno, y
una vez seco se obtiene su peso, para determinar su contenido de humedad.

e Después de obtener la muestra del material, se regresa el resto del material que se
encuentra en la copa a la capsula de porcelana, se limpia el ranurador y la copa.

e En seguida se le agrega agua destilada al material de la capsula de porcelana y se
homogeniza de nuevo, para realizar nuevamente las etapas anteriores.

e EIl agua se le agregara de tal forma que las cuatro determinaciones realizadas se
encuentren comprendidas, de la siguiente forma, 2 dentro de 10 a 25 golpes y 2 de 25 a
35 golpes.

e Para calcular el Limite Liquido se grafican los valores obtenidos en un papel
semilogaritmico, en donde las abscisas (representadas en escala logaritmica) seran el
namero de golpes y en las ordenadas los respectivos contenidos de humedad. A
continuacion se traza la curva de fluidez, la ordenada correspondiente a 25 golpes de
esta recta corresponde al Limite Liquido (Juarez Badillo, 1980).
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3.3.4 Determinacion del Limite Plastico

La prueba se realiza rolando una porcion humeda de suelo hasta que se llegue a formar un
rollito o cilindro de diametro de 3 mm (1/8”), propuesta de Terzaghi. Cuando los rollitos
tengan 3 mm de didmetro, se doblan y presionan, formandose una pastilla que vuelve a rolarse,
hasta que en los 3 mm justos ocurra el desmoronamiento y agrietamiento; en tal momento se
determinara rapidamente su contenido de agua, que corresponde al Limite Plastico.

Procedimiento en laboratorio para la determinacion del Limite Plastico:

e Se obtiene una porcién de material preparado de acuerdo con la prueba de Limite
Liquido, formandose una bola, la cual se rodara en la mano, con el fin de que pierda la
suficiente humedad para que se pueda rolar y hacer un rollito de 3 mm de diametro.

e EIl material se rodara en una placa de vidrio hasta formar rollitos uniformes en toda su
longitud de 3 mm de diametro, la velocidad de circulado sera de 60 a 80 ciclos por
minuto.

e Cuando se alcance el didametro el cilindro se deberd romper en varias secciones, de lo
contrario se procede a juntar todo el material y se vuelve a formar una esfera con la
mano, para que pierda mas humedad, para después volver a hacer el rollito con el
material, esto se hace hasta que el material se rompa en varias secciones al alcanzar un
didmetro de 3 mm.

¢ Inmediatamente después, se colocan los rollitos en una capsula de aluminio, se pesan y
se secan al horno, ya seco el material se vuelve a pesar, para determinar la humedad
del material que correspondera a el Limite Plastico.

3.3.5 Determinacion del Limite de Contraccion

La masa de suelo se contrae conforme se pierde gradualmente el agua del suelo. Con una
pérdida continua de agua, se alcanza una etapa de equilibrio, es decir a mayor pérdida de agua
conducira a que no haya cambio de volumen,como muestra la Figura 3.4. El contenido de
agua en porcentaje, bajo el cual el cambio de volumen de la masa del suelo cesa, se define
como Limite de Contraccion (Das, 2001).

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ Pagina 39



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

Limite de lel-te Limite Wf
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Figura 3.4 Limites de consistencia.

La Public Road Administration (USA) desarrollé un método para la determinacién del Limite
de Construccion, en este procedimiento el suelo se manipula hasta que tenga un porcentaje de
humedad cercano al Limite Liquido, afladiendo agua si es necesario, seguido de esto, se llena
una capsula con este suelo, de la cual debemos conocer su volumen, se enrasa la capsula y se
pesa, para después secarla al horno hasta peso constante, en ese momento se pesa huevamente
la capsula. Una vez seca la muestra, se obtiene su volumen y se sustituyen los datos obtenidos
en las Formulas 3.6, 3.7 y 3.8 (Das, 2001).
SL (%) = W;(%) — AW (%) (3.6)

Donde:

W= contenido de agua inicial
Aw = cambio en el contenido de agua.

Determinandose:

W; (%) = %xwo (3.7)

Donde:
m; = masa del suelo himedo en el recipiente al principio de la prueba (g)

m,= masa del suelo seco ()

Ademas:
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AW (%) = (Vl'mﬂxmo (3.8)

2

Donde:

V, = volumen inicial del suelo himedo.

V= volumen de la masa de suelo secada en horno.

P, = densidad del agua.

Procedimiento en laboratorio para la determinacion de la Contraccion Lineal:

e Setoma una porcion de material que tenga el contenido de humedad correspondiente al
Limite Liquido.

e Se aceita el molde de prueba y se llena con el material en tres capas, golpeando el
molde contra una superficie dura después de cada capa hasta que se expulse todo el
aire contenido en la muestra.

e Se enrasa el molde y se deja orear a la sombra hasta que cambie su color, después de
esto se seca al horno a una temperatura de 105 +- 5°C durante 18 horas.

e Se saca del horno, se mide la longitud de la muestra seca y la longitud interior del
molde con aproximacion de 0.01 cm (Juarez Badillo, 1980).

La Contraccién Lineal se calcula con la Formula 3.9:

cL= 2100 (3.9)

1

Donde:

CL= Contraccion Lineal.
Li= Longitud inicial de la barra que corresponde a la longitud interior del molde.

L+= Longitud media de la barra del suelo seco.

Procedimiento en laboratorio para la determinacion de la Contraccién Volumétrica

e Serecubre el molde con una capa de aceite.

e Se llena el molde con el material en tres capas, dando golpes al molde despues de cada
capa, hasta que el material se haya extendido en el molde y también haya expulsado
todo el aire que contenia.
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e Se enrasa el molde, se limpia la superficie del molde y se pesa; al peso del molde con
el suelo himedo se le resta el peso del molde para determinar el peso del suelo himedo
(Wh)

e Se deja orear hasta que el material dentro del molde se despegue de las paredes de este
0 hasta que cambie de color.

e Seseca al horno a una temperatura de 110+- 5°C hasta masa constante, y una vez seco
se pesa, en seguida se le resta el peso del molde y se determina el peso del suelo seco
(Ws).

e Se llena una taza con mercurio y se enrasa, se limpian los restos de mercurio adheridos
a la superficie exterior de la taza.

e Se coloca la taza con mercurio sobre el plato de evaporacion, y se pone la pastilla del
material seco sobre el mercurio, esta se sumerge totalmente dentro del mercurio, en
seguida se pesa el mercurio desaojado, este peso se divide entre la densidad del
mercurio, y de esta forma se obtiene el volumen de la pastilla de suelo seco (Vs).

e Se calcula la humedad que tenia el suelo al inicio de la prueba con la Formula 3.10
(Juérez Badillo, 1980):

W = (W) 100 (3.10)

Donde:

W= Humedad del suelo al inicio de la prueba.
W= Peso del suelo himedo.

W= Peso del suelo seco.

e Se calcula el Limite de Contraccion VVolumétrica con la Férmula 3.11:

W, =W — (A=) 100 (3.12)
Dénde:

W.= Limite de Contraccion.

W= Humedad del suelo al inicio de la prueba.
Vy= Volumen de la pastilla de suelo hiumedo.
V= Volumen de la pastilla de suelo seco.

"= Densidad del agua.

W.= Peso del suelo seco.
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3.4 COMPACTACION DE SUELOS

Se entiende por compactacion de suelos al mejoramiento artificial de sus propiedades
mecanicas por medios mecanicos (Juarez Badillo, 1980).

El grado de compactacion de un suelo se mide en términos de su peso especifico seco. Cuando
se agrega agua al suelo durante la compactacion, ésta actia como un agente ablandador de las
particulas del suelo, que hace que se deslicen entre si y se muevan a una posicion de empaque
mas denso. El peso especifico seco después de la compactacion se incrementa conforme
aumenta el contenido de agua (Figura 3.5). Note que a un contenido de agua w = 0, el peso
especifico humedo (*) es igual al peso especifico seco (*g), 0 cual se muestra en la Férmula
3.12 (Das, 2001;Villalaz C, 1979):

Y = Yaw=0) = V1 (3.12)

Cuando se incrementa gradualmente el contenido de agua aplicando el mismo esfuerzo
compactador para la compactacion, el peso de los sélidos del suelo en un volumen unitario
crece en forma gradual. Por ejemplo, en w = wj, el peso especifico himedo se presenta en la
Férmula 3.13:

Y=n" (3.13)

Pero, el peso especifico seco bajo este contenido de agua esta dado en la Formula 3.14:

Yaw=w,) = Yaw=0) + AYq (3.14)

Y2

Silide del

T sueo

Agua

Feso espesiflco hOmeda,

T = dw=0)

Sélido del
suelo

Y=

o Wi w2
Contenido de aguo, w

Figura 3.5 Peso especifico himedo vs contenido de agua (Das, 2001).
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Rebasando un cierto limite del contenido de agua w = wy, el peso especifico seco tendera a
reducirse, esto debido a que el agua toma los espacios que podrian haber sido ocupados por las
particulas sélidas, a un contenido de agua bajo (peso especifico seco maximo) se le llama
contenido de agua Optimo.

La prueba de laboratorio necesaria para obtener el peso especifico seco maximo de
compactacién y el contenido de agua éptimo es la prueba Proctor de compactacion (Proctor,
1933).

3.4.1 Prueba Proctor Estandar

El procedimiento de la Prueba Proctor Estandar esta especificada en la norma D-698 de la
ASTM vy en la prueba T-99 de la AASHTO.

En esta prueba el suelo es compactado en un molde que tiene un volumen de 943.3 cm®y
diametro de 101.6 mm. El molde se une a una placa de base en el fondo y a una extension en
la parte superior (Figura 3.6a). El suelo se mezcla con cantidades variables de humedad y
luego se compacta en tres capas iguales por medio de un pison (Figura 3.6b), trasmitiéndole
25 golpes a cada capa. El pison pesa 2.488 Kgf y tiene una altura de caida de 304.8 mm. Para
cada prueba, se obtiene el peso especifico himedo de compactacion con la Férmula 3.15:

y =— (3.15)

Donde:

W= Peso del suelo compactado en el molde.

V(m= Volumen del molde.
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Figura 3.6 Equipo de la prueba Proctor Estandar: (a) molde; (b) pison.

Con un contenido de agua conocido, el peso especifico seco (g), se calcula con la Férmula
3.16:

Y
Ya = we (3.16)
1+ 700

Donde w (%) = Contenido de agua en porcentaje.

Los diferentes valores de vqobtenidos en la prueba, se grafican contra los correspondientes
contenidos de agua, para obtener de esta forma el peso especifico seco maximo y el contenido
de agua Optimo para el suelo.

Para un contenido de agua dado, el peso especifico seco maximo teorico se obtiene cuando no
existe aire en los espacios vacios, es decir, cuando el grado de saturacion es igual al 100%. Asi
el peso especifico seco maximo a un contenido de agua dado con cero vacios de aire se
expresa en la Formula 3.17(Das, 2001):

GsYw
Yzav = 1te (3.17)

Dénde:
1,av= P€s0 especifico con cero vacios de aire.
1w~ Peso especifico del agua.

e= Relacion de vacios.
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Ge<= Densidad de solidos del suelo.

Para el 100% de saturacion, e = wGs, por lo tanto se puede expresar con la Formula 3.18:

_ Gsyw _ Yw
Yzav = WG, W+Gi (3.18)
s

Donde w = Contenido de agua.

Las especificaciones dadas para las pruebas Proctor adoptadas por las ASTM y AASHTO
respecto al volumen del molde y el nimero de golpes, son generalmente las mismas para los
suelos de grano fino que pasan la malla No. 4. Sin embargo, bajo cada designacion de prueba,
tres métodos diferentes reflejan el tamafio del molde, el nimero de golpes por capa y el
tamafio maximo de particula en un suelo usado para pruebas. En la Tabla3.2 se da un resumen
de los métodos de la prueba Proctor estandar.

Concepto Método A Método B Método C
Didmetro del molde 101.6 mm 101.6 mm 152.4 mm
Volumen del pisén 943.3 cm’ 943.3 cm’ 2124 cm®
Peso del pison 2.488 Kgf 2.488 Kgf 2.488 Kgf
Altura “de caida del 304.8 mm 304.8 mm 304.8 mm
pison
Numero de golpes del
pisén por capa de 25 25 56
suelo
Numero de capas de 3 3 3

compactacion

Energia de
compactacion

Suelo por usarse

591.3 KN-m/m> 591.3 KN-m/m> 591.3 KN-m/m>

Porcion que pasa la
malla de 19 mm. Se
usa si mas del 20% por
peso de material es
retenido en la malla
de 9.5 mm, y menos
de 30% por peso es
retenido en la malla
de 19 mm.

Porcion que pasa la
malla No. 4 (4.57 mm).
Se usasi 20% o merﬁmos usa si el suelo retenido

por pes.o de material en la malla No. 4 es mas
es retenido en la malla del 20%, y 20% o menos

No. 4 por peso es retenido en
la malla de 9.5 mm.

Porcion que pasa la
malla de 9.5 mm. Se

Tabla 3.2 Especificaciones para la prueba Proctor estandar (basada en las 698-91 de la ASTM).
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La prueba Proctor Estandar meétodo A definida en la Tabla 3.2, tiene el siguiente
procedimiento de laboratorio:

Donde:

Se trae una muestra de suelo al laboratorio, esta se seca, disgrega y cuartea una porcion
de aproximadamente 4 kg.

Este material se criba por la malla no. 4 (4.75 mm).

Se homogeniza el material cribado.

Se pesan las capsulas de aluminio y el molde de compactacién, registrdndose estos.

Se le agrega una cantidad de agua, de tal forma que tenga entre un 4 a un 6% debajo de
la humedad éptima estimada, después de esto se homogeniza el material con el agua.
Se divide la muestra en 3 partes aproximadamente iguales.

Se llena el molde correspondiente (molde de diametro de 101.6 +- 0.4 mm) con su
respectiva extension, en tres capas, aplicandole 25 golpes con un pisén de masa de 2.5
+-0.01 kg, didmetro de 50.8 mm vy altura de caida de 30.5 +- 0.1 cm. Escarificando
cada capa después de su compactacion antes de incorporar la siguiente.

Terminando lo anterior, se quita la extensién y se verifica que el material no sobresalga
en un espesor promedio de 1.5 cm como méximo. De lo contrario, se tendra que repetir
la prueba, utilizando menos material esta vez. En caso de que no sobresalga méas de 1.5
cm, se enrasa el molde y se pesa sin la extension, registrando el peso como: Peso del
molde + suelo himedo.

Se saca el material del molde y del centro de este se extrae un corazén, del cual se
determinard su contenido de humedad.

Con otra porcion de material, se procede a repetir el mismo procedimiento, pero se le
hace un incremento de agua recomendado de 2% con respecto del peso inicial de la
muestra (4000 g), por lo que la cantidad de agua a agregar sera de 80 ml.

Se homogeniza el material, y se repite el procedimiento arriba descrito; se repite el
procedimiento de compactacion las veces necesarias hasta que el peso del molde mas
el suelo himedo de un valor igual o menor que el inmediato anterior.

Se calcula el peso volumétrico himedo de cada compactacion, con la Formula 3.19:

Wm

V= Volumen del molde.

W= (Peso del molde + suelo himedo) — (Peso del molde)

Se calcula el contenido de agua con la Férmula 3.20:

w = 22100 (3.20)
Ws

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ Pagina 47



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

Donde:
W,,= (Peso de la capsula + suelo himedo) — (Peso de la capsula)

W= (Peso de la capsula + suelo seco) — (Peso de la capsula)

e Se calcula el Peso VVolumétrico seco con la Formula 3.21:

Ym
= —— 3.21
Ya (1_'_%) ( )

e Se grafican los contenidos de agua (W) en % en el eje de las abscisas y los pesos
volumétricos secos (g) en el eje de las ordenadas.

El punto mas alto de la parabola tendra como abscisa el contenido de humedad optima (Wopt)
y como ordenada el peso volumétrico seco maximo (*gmax.) (Juarez Badillo, 1980).

3.4.2 Prueba Proctor Modificada

Con el desarrollo de rodillos pesados y su uso en la compactacion de campo, la Prueba Proctor
Estandar fue Modificada para representar mejor las condiciones de campo. A ésta se le llama
prueba Proctor Modificada (D-1557 de la ASTM y T-180 de la AASHTO). Para llevar a cabo
la prueba Proctor Modificada se usa el mismo molde que en el caso de la prueba Proctor
Estandar. Sin embargo, el suelo es compactado en cinco capas por un pisén que pesa 4.5377
Kgf. La caida del martillo es de 457.2 mm. El numero de golpes de martillo por capa es de 25
como en el caso de la prueba Proctor estandar. La Figura 3.7 muestra el martillo que se emplea
para la prueba Proctor Modificada.

Figura 3.7 Pison utilizando para la prueba Proctor Modificada.
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Debido a que incrementa el esfuerzo de compactacién, la prueba Proctor Modificada resulta en
un incremento del peso especifico seco maximo del suelo. El incremento del peso especifico
seco maximo es acompafiado por un decremento del contenido de agua 6ptimo(Das, 2001).

3.5 PESO ESPECIFICO RELATIVO

La mayoria de los minerales tienen una densidad de solidos que caen dentro de un rango general
de 2.6 a 2.9. La densidad de sélidos en las arena ligeramente coloreadas, formada principalmente
de cuarzo, se estima aproximadamente igual a 2.65; para suelos arcillosos y limosos, varia
entre 2.6y 2.9.

El peso especifico relativo de los sdlidos se determina mediante una prueba de laboratorio, en
esta prueba se coloca agua a un matraz hasta la mitad de su capacidad, posteriormente se
coloca una porcion de muestra de suelo seco, a continuacion se le expulsael aire que esta
atrapado entre las particulas del suelo, esto a través de ebullicion o exponiendo la suspensién
al vacio, terminado este proceso, se llena el matraz hasta su marca de aforo con agua. Si la
temperatura del agua es la misma que la de la suspensién puede obtenerse una férmula para S,
utilizando los esquemas mostrados en la Figura 3.8 (Das, 2001).

- _—— A = —=

- - fE'-'a — — V -IITJ"J’II,F |
W, p—t / / Solidos ,-"“ W
_1.. Wigy
Frasco Frasco
—
{a) (b
Frasco sin suelo lleno de agua Frasco con suelo y agua

Figura 3.8 Esquema que ilustrar la obtencién de S..
Sea:
Wi,= Peso del matraz lleno de agua.

Wisw= Peso del matraz con suelo y agua.

Entonces, se tiene:
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Wisw — Wss= W5 — Peso del agua desplazada por los sélidos.

El peso del agua desplazada por los sélidos del suelo se calcula en base a la Formula 3.22:

Por lo tanto se obtiene la Formula 3.23:

¥ _ W
SS N Yo N Vsvo (323)

Asi mismo la Formula 3.24:

Wfsw - wa =W —— (3-24)

De donde se obtiene la Formula 3.25:

Sg=— % (3.25)

W rw+Ws—W rsy

En la Formula 3.25 todas las magnitudes son mesurables en laboratorio.

El procedimiento en laboratorio para determinar el peso especifico relativo de los solidos es el
siguiente:

De la muestra extraida, se toman alrededor de 5 kg, estos se secan, disgregan y criban
por la malla no. 40.

Se pesan alrededor de 80 gr del material ya cribado.

Se introduce el material en un matraz, previamente calibrado, con ayuda de un
embudo, seguido de esto se le agrega agua destilada al matraz hasta la mitad de su
capacidad.

Se le aplica vacio al matraz hasta expulsar el aire atrapado en la muestra.

Se deja enfriar el matraz hasta que alcance la temperatura ambiente y se le adiciona
agua destilada hasta llegar a la marca de aforo.

Se seca la superficie exterior del matraz y el interior del cuello del mismo.

Se pesa el matraz con su respectivo tapon (Wrsw).

Teniendo el matraz tapado, se invierte varias veces para uniformizar la temperatura de
la suspension. A continuacion se mide la temperatura de la solucion (t,) al centro del
matraz con ayuda de un termémetro.
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e Se vierte la solucion en una capsula de evaporacion, se deja reposar durante 24 hrs. y
se decanta el exceso de agua, seguido de esto se seca al horno hasta masa constante, a
una temperatura de 105 +- 5°C, ya seco el material se determina el peso del suelo seco
(Ws).

e Utilizando la curva de calibracion del matraz y entrando con la temperatura de prueba
(tp), se obtiene la masa del matraz con el agua (Wiw).

e El peso especifico relativo de los solidos, se calculara con la Formula 3.26:

S,=— 25 (3.26)

W rw+Ws=W rsy

Donde:

Ss= Peso especifico relativo de los sélidos del material
W= Masa del material secado al horno.
Wi,= Masa del matraz lleno de agua a la temperatura de la prueba (tp).

Wisw= Masa del matraz conteniendo al suelo y agua hasta la marca de aforo(Juarez Badillo,
1980).

3.6 CONSOLIDACION

A un proceso de disminuciéon de volumen, que tenga lugar en un lapso, provocado por un
aumento de las cargas sobre el suelo, se le llama proceso de consolidacion.

La compresion en el suelo es causada por:
a. Deformacion de las particulas del suelo
b. Reacomodo de las particulas del suelo
c. Expulsion de agua o aire de los espacios vacios.

En general, el asentamiento del suelo causado por cargas se divide en tres categorias:

1. Asentamiento inmediato: es provocado por la deformacion elastica del suelo seco y de
suelos humedos y saturados sin ningin cambio en el contenido de agua.

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 plastico de la estructura del suelo (Juarez Badillo, 1980).

3.6.1 Prueba de consolidacién unidimensional en laboratorio.

El procedimiento de prueba de la consolidacion unidimensional fue primero sugerido por
Terzaghi (1925), la Figura 3.9 muestra un ejemplo de un consolidometro. El espécimen de
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suelo se coloca dentro de un anillo metélico entre dos piedras porosas, una en la parte superior
y otra en el fondo. La carga sobre el espécimen se aplica por medio de un brazo de palanca y
la compresion se mide por medio de un micrometro calibrado. El espécimen se mantiene bajo
agua durante la prueba. Cada carga se mantiene generalmente durante 24 horas. Despueés se
duplica la presidn sobre el espécimen y se continda la medicion de la compresion. Al final se
determina el peso seco del espécimen de la prueba.

La forma general de la gréafica de deformacién del espécimen vs tiempo para un incremento
dado de carga se muestra en la Figura 3.10. En la gréfica se observan tres etapas distintas:

e Etapal: Compresion inicial, causada principalmente por la precarga.

e Etapa Il:  Consolidacion primaria, durante la cual el exceso de presion de poro por
agua, es gradualmente transferido a esfuerzos efectivos por la expulsion del agua de
poro.

e Etapa Ill: Consolidacion secundaria, ocurre después de la total disipacion del exceso

de presion de poro del agua cuando alguna deformacion del espécimen tiene lugar
debido al reajuste plastico de la estructura del suelo (Das, 2001; Murthy, 2002).

Extensémetro ~

N
Carga
A4
Piedra
poross RS R s
W N ATy . e
Anillo del
espécimen

Piedra
porosa ;

Figura 3.9 Consolidémetro propuesto por Terzaghi.
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Etapa ll: Consolidacitn
primarla

Deformocitn

I o

Etopa Wi CensolldaciSn sscundario

Tlempo (escala lag)
Figura 3.10 Gréfica tiempo vs deformacion durante la consolidacion para un incremente dado de carga.

Una vez que el suelo alcanza su méxima deformacion bajo un incremento de carga aplicado,
su relacion de vacios llega a un valor menor, evidentemente, que el inicial y que puede
determinarse a partir de los datos iniciales de la muestra y las lecturas del extensometro, Asi,
para cada incremento de carga aplicado se tiene finalmente un valor de la relacion de vacios y
otro de la presion correspondiente actuante sobre el espécimen. En suma, de toda la prueba,
una vez aplicados todos los incrementos de carga; se tienen valores para constituir una gréafica
en cuyas abscisas se ponen los valores de la presion actuante, en escala natural o logaritmica y
en cuyas ordenadas se anotan los correspondientes de “e” en escala natural. Estas curvas se
Ilaman de compresibilidad y de ellas se obtiene una en cada prueba completa. En la Figura
3.11 se muestran las formas tipicas de estas curvas (Juarez Badillo, 1980).

o

> P
(a) P () (Esc. Log.)

Figura 3.11 Forma tipica de la curva de compresibilidad en suelos compresibles: a) Representacién
aritmética; b) Representacion semilogaritmica.
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Segun estudios de Juarez Badillo (1980), en una curva de compresibilidad se pueden distinguir
tres tramos:

1. El tramo A (Figura3.12b) es curvo que comienza en forma casi horizontal y cuya

curvatura es progresiva, alcanzando su maximo en la proximidad de su unién con el
tramo B, a este tramo (A) se le conoce como tramo de recompresion.

El tramo B es generalmente recto muy aproximadamente y con él se llega al final de la
etapa de carga de la prueba, al aplicar el m&ximo incremento de carga al cual
corresponde la maxima presion sobre la muestra. A partir de este punto es comun en la
prueba de consolidacion someter el espécimen a una segunda etapa, ahora de descarga,
en la que se sujeta al espécimen a cargas decrecientes, permaneciendo cada
decremento el tiempo suficiente para que la velocidad de deformacién se reduzca
practicamente a cero; en esta etapa se tiene una recuperacion del espécimen, si bien
éste nunca llega de nuevo a su relacion de vacios inicial. Al tramo B se le conoce como
tramo virgen.

El tramo C de la Figura3.12b corresponde a esta segunda etapa, con el espécimen
Ilevado a carga final nula. Al tramo C se le conoce como tramo de descarga.

El procedimiento en laboratorio para realizar la prueba de consolidacion es el siguiente:

Se obtiene una muestra inalterada del material o en su defecto se realiza una
remoldeada, que es la reproduccion de las condiciones del suelo en campo y que se
reproducen en el laboratorio.

De esta muestra se labra el espécimen con ayuda del anillo, tratando de preservar el
contenido de humedad de la muestra.

Una vez labrado el espécimen se pesa.

Se determina la altura inicial del espécimen y su area, con lo cual se puede calcular su
volumen.

Se determina el peso especifico relativo del material (Ss).

Se monta el espécimen en el aparato segun se muestra en la Figura 3.11.

Una vez montado el espécimen, se le coloca el primer incremento de carga, anotando
las lecturas del micrémetro y del crondémetro que se requieren en el formato de
consolidacion.

A continuacién se dibuja la curva de consolidacion, graficando en las abscisas el
tiempo (escala logaritmica) y en las ordenadas la deformacién lineal (en escala
normal).

Cuando en la curva de consolidacion se pueda apreciar claramente el tramo recto de la
consolidacién secundaria, se considera que se ha completado la consolidacién
primaria, y se procede a aplicar el segundo incremento de carga, graficando
nuevamente la curva de consolidacion y repitiendo el procedimiento.
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e Una vez aplicados todos los incrementos de carga necesarios, se procede a quitar las
cargas en decrementos, de la misma forma en que fueron aplicados.

e Después de retirar todas las cargas, se deja que la muestra se expanda durante 48 horas
0 hasta que no registre expansion en el micrometro en un periodo de 24 horas.

e Terminada esta etapa, se extrae el espécimen del consolidometro, se seca
superficialmente y se pesa.

e Se seca la muestra en el horno y se obtiene su peso seco.

e Enseguida se procede a realizar los calculos correspondientes (Juarez Badillo, 1980).

3.7 RESISTENCIA CORTANTE DEL SUELO

La resistencia cortante de una masa de suelo es la resistencia interna por area unitaria que la
masa de suelo ofrece para resistir la falla y el deslizamiento a lo largo de cualquier plano
dentro de él(Das, 2001).

3.7.1 Criterios de falla de Mohr-Coulomb

Mohr (1900) presentd una teoria sobre la ruptura de los materiales. Esta teoria afirma que un
material falla debido a una combinacion critica de esfuerzo normal y esfuerzo cortante, y no
solo por la presencia de un esfuerzo maximo normal o bien de un esfuerzo maximo cortante.
Asi entonces, la relacion funcional entre un esfuerzo normal y un esfuerzo cortante sobre un
plano de falla se expresa en la Formula 3.27 y se ilustra en la Figura 3.12a.

7; = f(0) (3.27)
Doénde:
1t = Esfuerzo cortante sobre el plano de falla.

o = Esfuerzo normal sobre el plano de falla.

La envolvente de falla definida por la Férmula 3.27 es una linea curva, como muestra la
Figura 3.12b. Para la mayoria de los problemas de mecéanica de suelos, es suficiente aproximar
el esfuerzo cortante sobre el plano de falla como una funcién lineal del esfuerzo normal
(Coulomb, 1776). Esta relacion se muestra en la Formula 3.28, llamada también como criterio
de falla de Mohr-Coulomb.

Tr=c+atan® (3.28)
f

Donde:
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¢ = Cohesién

@ = Angulo de friccion interna

Plano de
falla

Esfuctzo cortante, T

Esfuerze normal, o
(o) ®)

Figura 3.12 Envolvente de falla de Mohr y los criterios de falla de Mohr-Coulomb.

Si el esfuerzo normal y el esfuerzo cortante sobre un plano en una masa de suelo son tales que
se representan por el punto A en la Figura 3.12b, entonces no ocurrira una falla cortante a lo
largo de ese plano. Si el esfuerzo normal y el esfuerzo cortante sobre un plano son
representados por el punto B (que se encuentra sobre la envolvente de falla), entonces ocurrira
una falla cortante a lo largo de ese plano. Un estado de esfuerzo sobre un plano representado
por el punto C no existe porque éste queda por arriba de la envolvente de falla y la falla
cortante ya habria ocurrido en el suelo.

3.7.2 Inclinacion del plano de falla causado por cortante

Como se establece en el criterio de falla de Mohr-Coulomb, la falla por cortante ocurrira
cuando el esfuerzo cortante sobre un plano alcanza un valor dado por la Férmula 3.28. Para
determinar la inclinacion del plano de falla respecto al plano principal mayor, refiérase a la
Figura 3.13, donde o1y o3son respectivamente, los esfuerzos principales mayor y menor. El
plano de falla EF forma un angulo © con el plano principal mayor. Para determinar el angulo
O vy la relacion entre o1y o3, refiérase a la Figura 3.14, que es una grafica del circulo de Mohr
para el estado de esfuerzo mostrado en la Figura 3.13. En la Figura 3.14, fghes la envolvente
de falla definida por la relacion s = ¢ + o tan @. La linea radial abdefine el plano principal
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mayor (CD en la Figura 3.13), y la linea radial addefine el plano de falla (EF en la Figura

3.13). Se muestra que el &ngulo bad= 2g = 90 + g, por lo tanto se obtiene la Férmula 3.29
(Das, 2001).

6 =45+ (3.29)

De la Figura 3.16 se obtiene la Férmula 3.30:

ad
o= sen@ (3.30)

[STER O

Figura 3.13 Inclinacion del plano de falla en el suelo con respecto al plano principal mayor.
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=

T=c+otang

20
C [ b
G: a G

Esfuerzo normal, ¢

® \ o Esfuerzo cortante, t
oL

o

Figura 3.14 Circulo de Mohr y envolvente de falla.

Las rectas fa y ad se expresan en las Formulas 3.31ay 3.31b:

o1+03

fa=f0+0a=ccot® + — (3.31a)

ad = 21% (3.31b)

2

Sustituyendo las Férmulas3.31a y 3.31b en la FOrmula3.30, obtenemos la Formula 3.32 y
3.41:

01+03

sen@ = +ﬂl+a3 (332)
2

ccot@d+

O también se puede expresar como la Formula 3.33:

o, = 03 (1+sen®) + ZC( cos® ) (3.33)

1-sen® 1-sen@

Sin embargo, se llega a la Férmula 3.34:

(1+sen®
1-sen®

) = tan(45 +5) (3.34)

Y por consiguiente a la Férmula 3.35:

(== @) = tan(45 + %) (3.35)

1-sen

Entonces, se puede llegar a la Formula 3.36:

0, = ostan? (45 + g) + 2c tan(45 + g) (3.36)
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Esta relacion es el criterio de falla de Mohr-Coulomb expresada en términos de los esfuerzos
de falla.

3.7.3 Ley de falla por cortante en suelo saturado

En un suelo saturado, el esfuerzo normal total en un punto es la suma del esfuerzo efectivo y
la presion de poro, como se muestra en la Formula 3.37:

oc=0 +u (3.37)

El esfuerzo efectivo ¢' es tomado por los solidos del suelo. Entonces, para aplicar la Formula
3.28 a la mecénica del suelo, tenemos que rescribirla como la Férmula 3.38:

s =c+ (0 —wtan® = ¢ + o'tan® (3.38)

El valor de c para la arena y el limo inorganico es 0. Para arcillas normalmente consolidadas ¢
se considera igual a 0. Las arcillas sobreconsolidadas tienen valores de ¢ que son mayores que
0. El angulo de friccion gse llama a veces el angulo de friccion drenado.Para arcillas
normalmente consolidadas, el &ngulo de friccion @ generalmente varia entre 20° y 30°. Para
arcillas preconsolidadas, la magnitud de gdecrece. Para arcillas naturales no cementadas,
preconsolidadas con presion de preconsolidacién menor que aproximadamente 1000 kN/m?, la
magnitud de c cae en el rango de 5 a 15kN/m?(Das, 2001).

3.7.4 Prueba de corte directo

El equipo para llevar a cabo esta prueba consiste en una caja de corte metélica en la que se
coloca el espécimen (Figura 3.15). La caja esta cortada horizontalmente en dos partes. La
fuerza normal sobre el espécimen se aplica desde la parte superior de la caja de corte. El
esfuerzo normal sobre los especimenes debe ser tan grande como 1000 kN/m?. La fuerza
cortante es aplicada moviendo una mitad de la caja respecto de la otra para generar la falla en
el espécimen de suelo.
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Figura 3.15 Diagrama del arreglo para la prueba de corte directo.

N = S
~ e o, \-."‘.v.'.

Dependiendo del equipo, la prueba de corte puede ser controlada por el esfuerzo o por la
deformacion unitaria. En las pruebas controladas por el esfuerzo, la fuerza cortante es aplicada
en incrementos iguales hasta que el espécimen falla, lo cual tiene lugar a lo largo del plano de
separacion de la caja de corte. Después de la aplicacién de cada incremento de carga, el
desplazamiento cortante de la mitad superior de la caja se mide por medio de un micrémetro
horizontal. EI cambio en la altura del espécimen durante la prueba se obtiene a partir de las
lecturas del micrometro que mide el movimiento vertical de la placa superior de carga.

En pruebas controladas por la deformacion unitaria se aplica una razon constante de
desplazamiento cortante a una mitad de la caja por medio de un motor que actla a través de
engranes. La tasa constante de desplazamiento cortante se mide con un micrometro horizontal.
La fuerza cortante resistente del suelo correspondiente a cualquier desplazamiento cortante se
mide por medio de un anillo de ensaye horizontal o con una celda de carga.

En el laboratorio de materiales “Ingeniero Luis Silva Ruelas” de la UMSNH, se tiene un
equipo de corte directo controlado por deformacion unitaria, este equipo esta instrumentado,
de tal forma que las lecturas de desplazamiento horizontal, vertical asi como la aplicacién de
carga se miden a través de transductores, que envian los datos a un computador, el cual
registra todos los datos de la prueba por medio de un programa realizado en LabView, este
programa consta de dos partes, una primera para la etapa de consolidacion del espécimen y la
segunda que es donde se lleva acabo el corte de este. En la Figura 3.16 se muestran los
lectores de deformacion horizontal y vertical, mientras que en la Figura 3.17 se muestra el
lector de carga.
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verticales
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Figura 3.16 Lectores de deformacién horizontal y vertical del equipo de corte directo.

Figura 3.17 Lectores de carga del equipo de corte directo.

Para una prueba dada el esfuerzo normal se calcula con la Férmula 3.39:

, fuerza normal
o =o' = esfuerzonormal =

3.39
area de la secciéon transversal del especimen ( )
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El esfuerzo cortante resistente para cualquier desplazamiento cortante se calcula con la
Férmula 3.40:

fuerza cortante resistente

T = esfuerzo cortante = (3.40)

area de la seccion transversal del espécimen

Las pruebas de corte directo se repiten en especimenes similares bajo esfuerzos normales
diversos. Los esfuerzos normales y los correspondientes valores de tf obtenidos de varias
pruebas, se trazan en una gréafica, de la cual se determinan los parametros de resistencia al
corte (Das, 2001).

3.7.4.1 Tipos de pruebas de corte directo

Se pueden realizar las siguientes pruebas:

1. Prueba no consolidada — no drenada (UU): La rotura se inicia al aplicar la presion
normal correspondiente y a una velocidad lo suficientemente rapida para que no se
produzca el drenaje.

2. Prueba consolidada — no drenada (CU): Se aplica la presion normal, permitiendo el
drenaje del suelo hasta finalizar la consolidacion primaria. A continuacién se procede a
la rotura de la probeta a una velocidad lo suficientemente rapida para que no se
produzca el drenaje.

3. Prueba consolidada — drenada (CD): Se aplica la presion normal, permitiendo el
drenaje del suelo hasta finalizar la consolidacion primaria. A continuacion se procede a
la rotura de la probeta a una velocidad lo suficientemente lenta como para que no se
originen presiones intersticiales, permitiendo el libre drenaje del agua de los poros
(Norma espafiola UNE 103401,1998).

3.7.4.2 Procedimiento para la realizacion de la prueba consolidada — no drenada, segun la
Norma Espafiola UNE 103401,1998

Ajustes iniciales. Se coloca el carro de deslizamiento con la caja perfectamente ensamblada
sobre los cojinetes, centrando éstos bajo el carro.

Se ajusta el aparato medidor de fuerza horizontal, para que exista un buen contacto entre el
extremo del yugo en forma de cuello de cisne de la caja de corte y el extremo del aparato de
medida de fuerzas horizontales.
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Se debe verificar que el piston de empuje del motor tiene un recorrido minimo de 12 mm en el
sentido de avance.

Situar el medidor de desplazamiento en posicion, fijandolo y poniéndolo a cero. Comprobar
que dicho medidor de desplazamiento tiene recorrido suficiente. Poner a cero el medidor de
fuerzas.

Comprobar que el piston de carga vertical estd perfectamente centrado, y medir la altura,
desde la parte superior del pistdn de carga hasta la caja de corte, con una precision de 0, 1 mm.

Acto seguido, se ensambla el yugo de aplicacion de la fuerza vertical, haciéndole descansar
sobre el asiento central en forma de casquete esférico del piston de carga. Se debe comprobar
que en esta operacién no se ha desplazado dicho piston, centrandole si fuese necesario.

Se mide la altura, desde el borde superior del piston de carga hasta la superficie de la caja de
corte, con una precision de 0, 1 mm.

Se fija el medidor de deformaciones verticales debidamente centrado, comprobando que tiene
suficiente recorrido en los dos sentidos. Se pone a cero o se anota la lectura inicial.

Consolidacion. Se colocan, suave y tan rapidamente como sea posible, las pesas necesarias en
el colgadero del yugo de fuerzas verticales para conseguir la tension vertical deseada, on.
Después, se anota la hora inicial de esta fase y se pone en marcha el cronémetro.

Se llena, tan pronto como sea posible, el carro deslizante con agua hasta el nivel superior de la
probeta y se mantiene asi durante todo el ensayo.

En este caso no se toman lecturas de la deformacidn vertical con el tiempo, pues la rotura se
realiza en condiciones no drenadas. Se prosigue la consolidacién hasta el final de la
consolidacién primaria. Normalmente son suficientes 24 horas en la mayoria de los suelos
cohesivos.

Finalizada la consolidaciodn, se toma la lectura del medidor de deformaciones verticales.

Ajustes antes de la rotura. Antes de la rotura de la probeta se debe elegir la velocidad de
desplazamiento

horizontal. Esta tiene que ser lo suficientemente rapida para que la rotura se produzca sin
permitir el drenaje del agua de los poros.

Se debe comprobar que todas las componentes horizontales estan en contacto pero sin carga y
que los dos tornillos pasadores que fijan las dos mitades de la caja de corte han sido retirados.
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Se separan las dos mitades de la caja de corte, actuando sobre los dos tornillos separadores al
mismo tiempo.

Se anotan las lecturas iniciales de los medidores de desplazamientos y de fuerza.

Rotura del espécimen. Se ponen en marcha el motor con la velocidad seleccionada y el
cronometro. Se toman lecturas del tiempo transcurrido, de la deformacion vertical, de la
deformacion horizontal y de la fuerza horizontal, a intervalos regulares del desplazamiento
horizontal, que permitan al menos 25 lecturas en el ensayo.

Se continda el ensayo hasta que se sobrepase en varias lecturas la fuerza maxima o hasta el
maximo recorrido que permita el aparato si no hay un pico definido. Después, se para el
motor.

Actuando manualmente o con el motor se llevan ambas mitades de la caja de corte a su
posicion inicial.

Se retiran las pesas del colgadero y el yugo de fuerzas verticales.

Se extrae el agua que rodea a la probeta, se desmonta la caja de corte y se recoge todo el suelo
de la probeta en una bandeja.

Se determina la masa himeda final de la probeta, con una precision de 0, 01 g. Se deseca en
estufa a una temperatura inferior a 60 ° C hasta masa constante y se determinan la masa seca
final de la probeta, con una precisién de 0, 01 g, y la humedad final en tanto por ciento. Esta
humedad es la que tenia el suelo al final de la consolidacién, pues la rotura se realizd sin
permitir el flujo de agua hacia o desde la probeta(Norma espafiola UNE 103401,1998).

Calculo de las tensiones y desplazamientos.Se calcula la fuerza horizontal aplicada a la
probeta, Fp, para cada lectura durante el ensayo.

Se calcula la tension de corte sobre la superficie de rotura de la probeta, t, para cada lectura
durante el ensayo, mediante la Formula 3.41:

Fy
T = 21000 (3.41)

Donde:

A= Area inicial de la probeta, en mm?.
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El area corregida en cualquier instante durante el ensayo para una caja de corte circular, A,
expresada en mm?, se calcula con la Férmula 3.42:

A, = 2R? « —AlRsen <  (3.42)
Donde:
a=arc cos A1/2R, expresado en radianes.
Al1= Desplazamiento relativo entre las dos mitades de la caja de corte, expresado en mm.

R= Radio interno de la caja de corte, expresado en mm.

3.7.5 Prueba triaxial de corte

En la prueba de corte triaxial se usa generalmente un espécimen de suelo de aproximadamente
36 mm de diametro y 76 mm de longitud. El espécimen queda encerrado por una membrana
delgada de hule y se coloca dentro de una camara cilindrica de plastico que se llena
usualmente con agua o glicerina, esto se ilustra en la Figura 3.18. El espécimen queda
sometido a una presion de confinamiento por compresién del fluido en la camara. Para generar
la falla cortante en el espécimen, se aplica un esfuerzo axial a través de un émbolo vertical de
carga. El esfuerzo se suma en una de las dos formas que se describen a continuacion:

1. Aplicacion de pesos muertos o presion hidraulica en incrementos iguales hasta que
el espécimen falla, 6;

2. Aplicacién de deformacion axial a razén constante por medio de una prensa de
carga con engranes o en forma hidraulica. Esta es una prueba por deformacion
unitaria controlada.
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Figura 3.18 Diagrama del equipo de prueba triaxial.

Se proporcionan 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). Tres
tipos estandar de pruebas triaxiales son generalmente llevadas a cabo(Das, 2001):

1. Prueba consolidada-drenada o prueba drenada (CD)
2. Prueba consolidada-no drenada (CU)
3. Prueba no consolidada-no drenada o prueba no drenada (UU)

3.7.5.1 Prueba consolidada - drenada

En la prueba consolidada-drenada, el espécimen se somete primero a una presion de
confinamiento o3 mediante compresién del fluido de la cAmara. Conforme se aplica la presion
de confinamiento, la presion de poro del agua delespécimen se incrementa en la cantidad ug;
dicho aumento de la presion de poro del agua se expresa en forma de un pardmetro
adimensional como se muestra en la Férmula 3.43:
Ye

03

B= (3.43)
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Donde B = pardmetro de la presion de poro de Skempton.

Black y Lee (1973) dieron valores tedricos de B para varios suelos completamente saturados,
los cuales se muestran en la Tabla 3.3.

Tipo de suelo Valor tedrico
Arcilla blanda normalmente consolidada. 0.9998
Arcnlas blandas ligeramente consolidadas y 0.9988
limos.

Arcillas firmes preconsolidadas y arenas. 0.9877

Arenas muy densas y arcillas muy firmes bajo altas presiones
de confinamiento.
Tabla 3.3 Valores tedricos de B con saturacion completa.

0.913

Cuando la conexion al drenaje se mantiene abierta, tiene lugar la disipacion del exceso de
presion de poro del agua, y por consiguiente la consolidacion. Con el tiempo, ucse volvera
igual a 0. En suelo saturado, el cambio en el volumen del espécimen (AVc) que tiene lugar
durante la consolidacion se obtiene del volumen de agua de poro drenada.

El esfuerzo desviador Acgsobre el espécimen es incrementado a una velocidad muy pequefia.
La conexion al drenaje se mantiene abierta y la lenta velocidad de aplicacién del esfuerzo
desviador permite la completa disipacion de cualquier presion de poro del agua que se
desarrolle como consecuencia (Aug=0).

Como la presion de poro del agua desarrollada durante la prueba es completamente disipada,
tenemos que:

El esfuerzo de confinamiento total y efectivo = 63 = 6”3y que,
El esfuerzo axial total y efectivo en la falla = 63 + (Acg)= 61 =0"1

En una prueba triaxial, o’;es el esfuerzo efectivo principal mayor en la falla y o’; es el
esfuerzo efectivo principal menor en la falla.

Varias pruebas sobre especimenes similares se conducen variando la presion de
confinamiento. Con los esfuerzos principales mayor y menor en la falla para cada prueba, se
dibujan los circulos de Mohr y se obtienen las envolventes de falla.
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3.7.5.2 Prueba consolidada - no drenada

En ésta prueba el espécimen de suelo es saturado por el fluido en la camara, primero se
consolida con una presion en todo su alrededor o3 del que resulta en drenaje. Después que la
presion de poro del agua generada por la aplicacion de la presion de confinamiento es
completamente disipada (es decir, uc = Bos = 0), el esfuerzo desviador Acgsobre el espécimen
se incrementa para causar la falla cortante. Durante esta fase, la linea de drenaje desde el
espécimen se mantiene cerrada. Como el drenaje no se permite, la presion de poro del agua
Augcrecera. Durante la prueba se hacen mediciones de Acgy Aug. El incremento en la presion
de poro del agua Augse expresa en una forma adimensional como se muestra en la Férmula
3.44:

A== (3.44)

Aog

Donde A = pardmetro de la presién de poro de Skempton.

A diferencia de la prueba consolidad-drenada, los esfuerzos totales y efectivo principal no son
iguales en la prueba consolidada-no drenada. Como en esta prueba se midela presion de poro
en la falla, los esfuerzos principales se analizan como sigue y de acuerdo a las Formulas 3.45,
3.46, 3.47,3.48 'y 3.49:

e Esfuerzo principal mayor en la falla (total):
o3 + (Acg)F~ o1 (3.45)

e Esfuerzo principal mayor en la falla (efectivo):
o1 - (Aug)— 6’1 (3.46)

e Esfuerzo principal menor en la falla (total):
o3 (3.47)

e Esfuerzo principal menor en la falla (efectivo):
O3~ (AUd)f: c’3 (348)

Donde (Aug)s = Presion de poro del agua en la falla. Las derivaciones precedentes muestran
que:

G1-03=06'1-G'3 (3.49)

Pruebas sobre varios especimenes similares con diferentes presiones de confinamiento se
efectlan para determinar los pardmetros de resistencia cortante. La Figura 3.17 muestra los
circulos de Mohr de los esfuerzos total y efectivo en la falla obtenidos en pruebas triaxiales
consolidadas-no drenadas en arena y arcilla normalmente consolidada. Se puede notar que Ay
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B son dos circulos de Mohr de esfuerzo total obtenidos de dos pruebas. C y D son los circulos
de Mohr de esfuerzo efectivo correspondientes a los circulos A y B de esfuerzo total,
respectivamente. Los diametros de los circulos A y C son los mismos; similarmente, los
diametros de los B y D son iguales (Das, 2001).

En la Figura 3.19, la envolvente del esfuerzo total de falla se obtiene dibujando una linea que
toque todos los circulos de Mohr del esfuerzo total. Para arenas y arcillas normalmente
consolidadas, esta linea serd aproximada por una linea recta que pase por el origen y se
expresa por la Formula 3.50:

Tr= o tan o) (3.50)
Doénde:
o = Esfuerzo total

8= Angulo que forma la envolvente de falla del esfuerzo total con el eje del esfuerzo
normal, también conocido como angulo de resistencia cortante consolidada-no drenada.

i Envolvente de falla 7
del ESﬂ.lEl‘cZ,‘O efectivo;\
=0C tan @ ]
E /Z__,_w._ - Qe
5 / '
8 Envolvente de falla
g / del esfuerzo total;
E _ w=olane
e
/ :
c \a D B o
(o 4] [+ [+7] [43] T
- -
(Aua) { Au):

Esfuierzo normal

Figura 3.19 Envolventes de falla del esfuerzo total y efectivo para pruebas triaxiales consolidadas — no
drenadas.

3.7.5.3 Prueba noconsolidada - no drenada

En las pruebas no consolidadas-no drenadas, el drenaje del espécimen de suelo no se permite
durante la aplicacion de la presion de la cdmaraos. El espécimen de prueba es cortado a la falla
por la aplicacion del esfuerzo desviador Aoy, sin permitirse el drenaje, en ninguna etapa, por
tal motivo la prueba se lleva a cabo muy rapida. Debido a la aplicacion de la presion de
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confinamiento en la camara o3, la presion de poro del agua en el espécimen de suelo se
incrementara una cantidad uc. Habra un aumento adicional en la presion de poro Aug, debido a
la aplicacion del esfuerzo desviador. Por consiguiente, la presion de poro del agua total u en el
espécimen en cualquier etapa de la aplicacion del esfuerzo desviador se da con la Férmula
3.51:

U= Uc + Aug (3.51)

En esta prueba el esfuerzo axial agregado en la falla (Aog)s espracticamente el mismo,
independientemente de la presion de confinamiento en la cdmara, como muestra la Figura
3.20. La envolvente de falla para los circulos de Mohr del esfuerzo total se vuelve una linea
horizontal y por consiguiente se Ilama una condicion de g= 0, y se obtiene la relacion
mostrada en la Férmula 3.52:

T=Cy. (3.52)
Donde:

cy =Resistencia cortante no drenada y es igual al radio de los circulos de Mohr.

i

Circulos de Mohr
en la falla para el
esfuerzo total _

U T

. Envolventedefalla o=10

Esfucrze cortantc

e}

[+3) O [+ T 7] (o]} G

Esfuerzo normal

Figura 3.20 Circulos de Mohr del esfuerzo total y envolvente de falla (2=0) obtenidos en pruebas
triaxiales no consolidadas — no drenadas.

La razon para obtener el mismo esfuerzo axial agregado (Acg)sindependientemente de la
presion de confinamiento es la siguiente: si un espécimen de arcilla (no. 1) es consolidado a
una presion de camara o3y luego es cortado a la falla sin drenaje permitido, entonces las
condiciones de esfuerzo total en la falla deben ser representadas por el circulo de Mohr P
(Figura 3.21). La presion de poro desarrollada en el espécimen en la falla es igual a (Aug)f.Los
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esfuerzos efectivos principales mayor y menor en la falla son entonces los que se muestran en
las Férmulas 3.53 y 3.54:

6'1= [03+ (Ao )] — (AU g)f = o1 - (AU g)s (3.53)
y
6'3 = 03 - (AU o) (3.54)
i
2 o
<
5 .
8 Ciralos de Mohr
Q en la falla para el /_/‘E & o
g esfuerzo total
=
i Q P R
//
o' o' Os o s
| (Aue): | I (Ausy I Esfuerzo normal
- -
. L O (Aua):
! (Aus)e " Acs= Au !

Figura 3.21 El concepto g=0.

3.8 ESTABILIDAD DE TALUDES

Una superficie de terreno situada a un angulo con la horizontal se llama talud o pendiente no
restringida, y puede ser natural o construido. Si la superficie del terreno no es horizontal, una
componente de la gravedad ocasionara que el suelo se mueva hacia abajo, si la componente de
la gravedad es suficientemente grande ocurrira la falla del talud, es decir, la fuerza actuante
vence a la fuerza resistente de la resistencia al corte del suelo a lo largo de la superficie de
ruptura.

En muchos casos los ingenieros civiles tienen que efectuar calculos para verificar la seguridad
de taludes, este proceso, llamado analisis de la estabilidad de taludes, implica determinar y
comparar el esfuerzo cortante desarrollado a lo largo de la superficie mas probable de falla con
la resistencia cortante del suelo(Das, 2001).
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3.8.1 Factor de seguridad

En general, el factor de seguridad se define como se muestra en la Formula 3.55:

FS;=— (3.55)
Td
Donde:
FSs= factor de seguridad con respecto a la resistencia.
T¢= resistencia cortante promedio del suelo.

4= esfuerzo cortante promedio desarrollado a lo largo de la superficie potencial de falla.

La resistencia cortante de un suelo consta de dos componentes, la cohesion y la friccion, y se
expresa como la Formula 3.56:

Tr=c+ o'tan@® (3.56)

Donde:
¢ = cohesion.
@ = angulo de friccion drenada.

o' = esfuerzo normal efectivo sobre la superficie potencial de falla.

De manera similar, también podemos escribir la Férmula 3.57:
Ty =Cq+ o' tanQy (3.57)

Donde cqY @g, Son, respectivamente, la cohesion efectiva y el angulo de friccién que se
desarrolla a lo largo de la superficie potencial de falla. Sustituyendo las Formulas 3.56 y 3.57
en la Férmula 3.55, obtenemos la Férmula 3.58:

FS, = _cto'tanp (3.58)

cq +o'tandy
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Podemos ahora introducir algunos otros aspectos del factor de seguridad, es decir el Factor de
Seguridad con respecto a la cohesion FS.Y el factor de seguridad con respecto a la friccién
FSgy se definen como muestran las Formulas 3.59 y 3.60:

FSC = a (359)
Y
__ tang
FSo = o (3.60)

Cuando se comparan las Férmulas 3.58, 3.59 y 3.60 vemos que cuando FScse vuelve igual a
FSg,ese es el factor de seguridad con respecto a la resistencia. De tal forma podemos escribir la
Férmula 3.61:

FSs = FS¢ = FS, (3.61)

Cuando F, es igual a 1, el talud esta en un estado de falla incipiente. Generalmente, un valor de
1.5 para el factor de seguridad con respecto a la resistencia es aceptable para el disefio de un
talud estable.

3.8.2 Meétodo de las dovelas

El andlisis por estabilidad usando el método de las dovelas se explica con referencia a la
Figura 3.22a, en donde ACes un arco de un circulo que representa la superficie de falla de
prueba. El suelo arriba de la superficie de falla de prueba se divide en varias dovelas
verticales. El ancho de cada dovela no tiene que ser el mismo. Considerando una longitud
unitaria perpendicular a la seccién transversal mostrada, las fuerzas que actlan sobre una
dovela tipica (n-ésima dovela) se muestran en la Figura 3.22b. Wyes el peso efectivo de la
dovela. Las fuerzas N,Y Tson las componentes normal y tangencial de la reaccion R,
respectivamente. P,Y Pp+ison las fuerzas normales que actian sobre los lados de la dovela.
Similarmente, las fuerzas cortantes que acttan sobre los lados de la dovela son T,yT,.1.Por
simplicidad, la presion de poro del agua se supone igual a 0.Las fuerzas Pp,Pn+1, TnyTh+1S0N
dificiles de determina.. Sin embargo, hacemos una suposicion aproximada de que las
resultantes de P,yT,,s0n iguales en magnitud alas resultantes de Pn+1 Y The1y también que sus
lineas de accion coinciden(Das, 2001).
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(b)

Figura 3.22 Analisis de estabilidad por el método ordinario de las dovelas: (a) superficie de falla de
prueba; (b) fuerzas que acttan sobre la n-ésima dovela.

Por consideraciones de equilibrio podemos escribir la Formula 3.62:

N; = W, cos an (3.62)
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La fuerza cortante resistente se expresa como muestra la Formula 3.63:

Tf (ALn) _ 1

T, =14 (ALn) = Fs, F_SS

[c + o'tan®]AL, (3.63)

El esfuerzo normal efectivo c'en la Formula 3.63, es igual a la Formula 3.64:

Ny — Wncosan (3 64)
ALp ALy '

Por equilibrio de la cufia de prueba ABC, el momento de la fuerza actuante respecto a Oes
igual al momento de la fuerza resistente respecto a O, lo que se puede representar con la
Foérmula 3.65:

=P (cALy+ Wycosantand)
ZZ:?(Wnsenan)

FS, = (3.65)

Para encontrar el factor minimo de seguridad, es decir, el factor de seguridad para el circulo
critico, se hacen varias pruebas cambiando el centro del circulo de prueba. A este método se le
Ilama generalmente el método ordinario de las dovelas.

3.8.3 Método simplificado de las dovelas de Bishop

En este método, el efecto de las fuerzas sobre los lados de cada dovela se toma en cuenta en
alguna medida. Podemos estudiar este método con referencia al anélisis de taludes presentado
en la figura 3.22. Las fuerzas que actdan sobre la n-esima dovela mostrada en la Figura 3.22b
han sido redibujadas en la Figura 3.23a. Sean P, — Ppy1 = APy Ty - Tpaa = AT. Se puede
escribir como muestra la Formula 3.66:

T, = N,(tan@,) + c,AL, = N, (“‘”Q’) chln

FSg FSg

(3.66)
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La figura 3.23b muestra el poligono de fuerzas para el equilibrio de la n-ésima dovela.
Sumando las fuerzas en la direcci6n vertical resulta la Formula 3.67 (Das, 2001).

N, tan® + cALy
FSg FS;

W,, + AT = N,.(cos %) + ( )senan (3.67)

W,

AT

@) (®)

Figura 3.23 Método simplificado de las dovelas de Bishop: (a) fuerzas que acttan sobre la n-ésima
dovela; (b) poligono de fuerzas de equilibrio.

Por equilibrio de la cuiia ABC (figura 3.22a), al tomar momentos respecto a O, resulta la
Férmula 3.68:

Yoot Wyrsena, = Yo Ty (3.68)
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Donde T, es igual a la Férmula 3.69:

T, i[c + o'tan@]AL, =

_ 1
"~ FSs

FSg

[cAL, + N, tan®] (3.69)

Al sustituir las Férmulas 3.67 y 3.69 en la Formula 3.68, tenemos la Formula 3.70:

Zzzf(cbrﬁ Wptan@+ATtan®) L
Ma(n

FS, = _ ) (3.70)

i3
2n=11) (Wpsenay)

Donde mg, Se expresa en la Férmula 3.71.:

tan® senay

ma(n) = cosay + Fs,

(3.71)

Por simplicidad, si hacemos AT =0, la Férmula3.69 toma la forma de la Férmula 3.72:

=P (chp+ Wytan®)—

FS, = . T (3.72)

Zz=€(Wn59n“n)

Notese que el término FSeesta presente en ambos lados de la Formula 3.72. Por consiguiente,
se requiere adoptar un procedimiento de pruebas y error para encontrar el valor de FSs. Igual
gue en el método ordinario de las dovelas, deben investigarse varias superficies de falla para
encontrar la superficie critica que proporcione el minimo factor de seguridad.

Con ayuda de una computadora y un programa adecuado como es el caso del programa
GeoStudio, este método da resultados satisfactorios en la mayoria de los caso; en dicho
programa solo se necesita introducir los datos referentes al talud, como son el angulo de
friccion, cohesion y peso volumétrico de los materiales influyentes, ademas de la geometria
del talud y su estratigrafia, para de esta forma poder obtener resultados coherentes (Das,
2001).

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ Pagina 77



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

3.9 METODOS DE ESTABILIZACION ECOLOGICOS

En la presente investigacion se llegaréd a la propuesta de un método de estabilizacion para el
talud en estudio; este método sera ecoldgico, siguiendo la tendencia de estabilizacion que se
estd usando actualmente, por lo cual se opté por un méetodo de bioingenieria, de los cuales en
el presente subcapitulo se describen los més aplicables a este caso.

3.9.1 Cubiertas vivas

Las cubiertas vivas consisten en un arreglo de troncos de madera formando cuadrados o rectangulos
sobre la superficie del talud, lo cual se ilustra en la Figura 3.24. El espacio entre los troncos de
madera se rellena con ramas y suelo. Generalmente se colocan dos capas de arreglos de troncos
unos encima de otros, formando cajones de aproximadamente 50 centimetros de profundidad.

Este sistema se recomienda utilizarlo en taludes con alta pendiente donde otros sistemas
dificilmente pueden sostenerse. Los troncos pueden ser de madera rolliza, bamb( o madera
aserrada y se arman en tal forma que formen un sistema de seudoportico recostado sobre el
talud. El sistema debe disefiarse para ser autoportante y poder soportar su propio peso (Suarez
Diaz, 1998).

\/ I'R'iarhas vivas | L Madera 6 baribu

Figura 3.24 Revegetalizacion utilizando celdas de madera o bambd.
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Para la construccidn de esta cubierta se recomienda tener en cuenta lo siguiente:

* Se debe excavar una zanja en el pie del talud utilizando una maquina o a mano. Esta zanja debe
tener una profundidad minima de 70 centimetros, en tal forma que la estructura de madera sea
adecuadamente cimentada.

» Se coloca la estructura de los travesafios horizontales de madera a espaciamientos de
aproximadamente 1.0 metro. Para la colocacion de estos travesafios se recomienda construir
zanjas, en tal forma que por lo menos la mitad del diametro del travesafio quede enterrada.

» Se colocan los elementos de madera en la direccion del talud, asegurdndolos con los
travesafios horizontales. Para sostener el sistema se pueden utilizar estacas, alambre, clavos
metélicos, etc.

» Unavez que se ha construido el armazdn o estructura, se colocan las ramas y el suelo en capas
sub-horizontales con espesores aproximados de 20 centimetros.

» Sobre el sistema de ramas y suelo se puede colocar una malla de proteccion para ayudar a
sostener el sistema, mientras germinan las semillas como se muestra en la Figura 3.25.

Suelo crganicn
Parales Alambres \

A e

\
Farales /4 4 A i
%

:an::?ma]“ 7 .. X = Anglar la malla

o

Eslacas

Cufinz

/.
T

2
e eet

L
R
L)

o

Figura 3.25 Cubiertas vegetales utilizando madera o bambu y vegetacion sostenida con una malla.

3.9.2 Enzarzado

El enzarzado consiste en estacas vivas enterradas formando hileras, siguiendo aproximadamente
las lineas de nivel. Entre las estacas se teje en el campo una red semivertical utilizando ramas y
juncos como se muestra en la Figura 3.26. Las ramas pueden sujetarse a las estacas con el sistema
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de tejido o adicionalmente mediante la utilizacién de alambres o sogas. El enzarzado tiene por
objeto evitar la formacion de surcos y sedimentar los materiales transportados por la escorrentia.

= == = Enzarzado
Paloade & a 10 cms,
de didmetro enterrados.
TOomes, ¥ expuasio S0cma
<ada 1.00mbs.

WMalla de
2= ramas

hafizentzles Palaz vericales

Figura 3.26 Sistema de enzarzado.

3.9.3 Taludes en escalera

Los taludes en escalera recubiertos de especies vegetales han sido empleados con éxito en
ambientes tan diferentes como en los campos de Ecopetrol en el Magdalena Medio y en la Ciudad
de Manizales en Colombia.

El sistema de talud en escalera, impide la aceleracion de la escorrentia, aumenta la infiltracion en
el talud, mantiene la humedad facilitando el crecimiento de la vegetacion, recoge los sedimentos
de erosion por golpeo de lluvia e impide la formacién de surcos de erosion, este sistema se
ilustra en la Figura 3.27(Suarez Diaz, 1998).
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Figura 3.27 Siembra en escalera.

3.9.4 Geomalla vegetada

Las capas de hierba o ramas de juncos consisten en ramas cortadas las cuales se colocan en capas,
intercalandolas con capas de suelo. Las ramas se colocan en forma entrecruzada o con un sistema de
traslapo, en tal forma que las puntas salen a la superficie del terreno. Las ramas desde su
colocacién actian como barreras de sedimentos y retardadores del flujo. A su vez también
refuerzan el talud en forma similar a los geosintéticos en la tierra reforzada. Cuando germinan y se
establece la vegetacion, la capacidad del refuerzo aumenta por accion de las raices y el follaje
favorece el control de la erosion(Gray y Sotir, 1996).

Las capas de enramados son muy funcionales en terraplenes, las ramas van embebidas entre
capas sucesivas de relleno compactado.

Las capas de suelo pueden envolverse con telas sintéticas u organicas como yute, fique o refuerzo
de geotextil o geomallas, creando un conjunto mucho méas confinado y reforzado, este método
se ilustra en la Figura 3.28.
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<—Oantas nedivas
- ) ’
i i

Capa do ramas

Pro‘sccldn de! pia con piadra
Figura 3.28 Capas de ramas con geotextil.

Para la construccion de las capas de enramados se recomienda tener en cuenta los siguientes
criterios (GrayySotir1996):

e Laterraza sobre la cual se colocan las capas de ramas debe tener una pendiente hacia atrés
de 10 a 20 grados con la horizontal.

o Colocar las ramas entrecruzadas formando una red diagonal.

e Las puntas de las ramas deben alinearse en tal forma que sobresalgan hacia afuera del
talud.

e Cologue las capas de suelo compactando ligeramente. Pueden colocarse varias capas
de suelo compactado.

e El espaciamiento vertical entre capas de ramas debe ser de 1 a 2 metros (Tabla 3.4).

e El espaciamiento debe ser menor en la parte inferior del talud

Distancia entre enramados
Pendiente (metros)
(NH:mH) | En jineasde | Con pendiente
igual nivel lateral
15a2:1 1.2al5 10al.2
2:1a25:1 15al18 10alz2
25:1a3:1 18a24 1.2al5
3:1a4:1 24a3.0 15al8

Tabla 3.4 Espaciamientos recomendados para capas de enramados.
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4 RESULTADOS Y ANALISIS
41 DESCRIPCION DE LA ZONA DE ESTUDIO

La zona de estudio se encuentra ubicada sobre la autopista Patzcuaro — Uruapan en el
Kilometro 63. EI municipio de Patzcuaro se encuentra ubicado en el centro del Estado de
Michoacan en las coordenadas 19°31' de latitud norte y 101°36' de longitud oeste, a una altura
de 2,140 metros sobre el nivel del mar, y limita al norte con el municipio de Tzintzuntzan, al
este con el municipio de Huiramba y Morelia, al sureste con el municipio de TacAmbaro, al sur
con el municipio de Salvador Escalante y al oeste con el municipio de Tingambato y
Erongaricuaro (Figura 4.1).

Figura 4.1 Ubicacion del municipio de Patzcuaro dentro del estado de Michoacéan.

Patzcuaro se encuentra en el centro de la Meseta Purépecha y del Eje Neovolcanico, el
principal cuerpo de agua del municipio es el Lago de Patzcuaro que se localiza en su extremo
norte.

El municipio de Patzcuaro tiene un clima templado subhumedo con lluvias en verano, la
temperatura media anual registrada en la zona sur y sureste del municipio es de 12 a 16 °C,
mientras que en el resto del territorio es de 16 a 24 C y la precipitacion promedio anual es de
1,000 a 1,200 mm.

Patzcuaro esta cubierto en su mayoria por bosques, sin embargo, gran parte de las zonas
planas y bajas ha sido dedicadas a la agricultura, existiendo también pequefias zonas de
pastizal, las principales especies vegetales que se encuentran son pino, encino, cedro, oyamel
Yy junipero.
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42 DETERMINACION DEL PESO VOLUMETRICO HUMEDO DE
CAMPO

La prueba se realiz6 en base a los procedimientos del laboratorio de materiales de la Facultad
de Ingenieria Civil “Ing. Luis Silva Ruelas” de la UMSNH, se determin0 el peso volumétrico
himedo de campo, esta prueba se realiza labrando pequefias pastillas con los terrones de suelo
extraidos como se muestra en la Figura 4.2.

Figura 4.2 Pastillas de suelo.

Se pesan para determinar el peso himedo y se determina su volumen por medio de la cantidad
de mercurio desalojado en la capsula. De esta forma se obtiene su peso y volumen, con los
cuales podemos obtener el peso volumétrico himedo. Para este caso se realizaron siete
pruebas, con la finalidad de alcanzar un promedio de los resultados obtenidos, en la Tabla 4.1
se muestran los calculos y resultados.

Muestra Peso Peso Volumen

No. (grs) mercurio (cm?®) h(grs/ cm’)
(grs)

1 24.55 193.84 14.29 1.72
2 22.5 176.08 12.99 1.73
3 25.48 197.53 14.57 1.75
4 23.16 179.31 13.22 1.75
5 23.91 183.56 13.54 1.77
6 22.27 175.74 12.96 1.72
7 30.76 238.15 17.56 1.75

Promedio= 1.74

Tabla 4.1 Peso volumétrico himedo de campo.

De esta forma se determind el peso volumétrico hiumedo de campo, que resulto de 1.74
3
grs/cm®.
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43 DETERMINACION DEL CONTENIDO DE HUMEDAD DE CAMPO

Para determinar el contenido de humedad de campo se baséen los procedimientos del
laboratorio de materiales “Ing. Luis Silva Ruelas” de la UMSNH, esta prueba se realizo
inmediatamente después de la extraccion de las muestras, con el fin de reducir la pérdida de
humedad. Para determinar el porcentaje de humedad de la muestra se pesaron 200 grs de
material humedo, los cuales se secaron al horno durante 24 horas a una temperatura de 105 +
5°C, una vez seco el material, se determin0 su peso seco que resulto ser de 137.92 grs, estos
datos se sustituyeron en la Formula 3.7 para determinar el porcentaje de humedad,

Obteniéndose de esta forma un porcentaje de humedad de campo de 45.01%.

44 GRANULOMETRIA

Al determinar la granulometria se pudo observar que la totalidad del material analizado era
menor de la malla No.4, por lo cual se prosiguié segun lo descrito en el Capitulo 3.2.2 a
realizar el lavado del material desde el inicio, en la Figura 4.3 se presenta el material secado al
horno (ya lavado).

Figura 4.3 Secado del material producto del lavado.

Una vez lavado el material, se realizé el tamizado de este por las mallas menores de la malla
No. 4, como se observa en la Figura 4.4.
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Figura 4.4 Tamizado del material.

Los resultados se presentan en la Tabla 4.2.

PESO %RETENIDO % RETENIDO % QUE PASA
MALLA RETENIDO PARCIAL ACUMULADO LA MALLA
PARCIAL
10 0.40 0.00 0.00 100.00
20 0.90 0.00 0.00 100.00
40 2.30 1.00 1.00 99.00
60 3.20 2.00 3.00 97.00
100 2.00 1.00 4.00 96.00
200 2.00 1.00 5.00 95.00
PASA No.200 189.20 95.00 100.00 0.00
SUMA 200 100.00

Tabla 4.2 Resultados de la prueba de granulometria.

La granulometria del material es muy fina, en la correspondiente prueba se encontré que el
95% del material pasa la malla No. 200, por lo que de acuerdo al Capitulo 3.1.1 donde se
encuentra descrita la clasificacion SUCS, esto corresponde a un suelo fino. No se puede
graficar la curva granulométrica por medio de esta prueba ya que el 95% del material no se
puede tamizar y se desconocen sus tamarios de particula.

45 LIMITES DE CONSISTENCIA

De acuerdo al procedimiento descrito en el Capitulo 3.3.3, primero se secd, disgrego y cribo el
material por la malla No.40, como se muestra en la Figura 4.5.
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Figura 4.5 Preparacion del material para determinar los Limites de Consistencia.

Este material, menor de la malla No. 40, se saturo con agua destilada y se dejo reposar durante
24 horas. Ya pasadas las 24 horas, se homogeniz6 la muestra como se muestra en la Figura

4.6.

Figura 4.6 Material homogenizado.

Una vez hecho lo anterior se prosiguié a determinar el Limite Liquido con la ayuda de la copa
de Casagrande segln el procedimiento antes descrito, en la Figura 4.7 se muestra el material

probado en la copa.
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Figura 4.7 Material probado en la copa de Casagrande.

De esta forma se realizaron las cuatro determinaciones para obtener el limite, las cuales se
encontraron a 19, 24, 29 y 36 golpes. En la Tabla 4.3 se muestran los resultados y en la Figura
4.8 se presenta la curva de fluidez.

Capsula No Golpes Peso Capsula Peso Capsula Peso del Peso de la Peso del Contenido de
+ Suelo + Suelo Seco Agua Capsula Suelo Seco Agua (W)
Humedo
1 19 36.25 25.92 10.33 9.84 16.08 64.24%
2 24 37.95 26.5 11.45 8.15 18.35 62.40%
3 29 46.92 34.88 12.04 15.53 19.35 62.22%
4 36 38.57 27.11 11.46 8.36 18.75 61.12%

Tabla 4.3 Resultados de las determinaciones para el limite liquido.
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Figura 4.8 Curva de fluidez.

Con lo anterior se determind el Limite Liquido que es de 62.62%.

Seguido de esto se realizaron las pruebas necesarias para determinar la contraccion
volumeétrica y lineal del material, segun el procedimiento descrito en el Capitulo 3.3.5, en la
Figura 4.9 se muestran las capsulas con material necesarias para determinar dichos limites y
en la Tabla 4.4 se presentan los resultados.

Figura 4.9 Céapsulas para determinar los Limites de Contraccién Volumétrica y Lineal.
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Contraccion Volumétrica
Capsula Peiosiir::ula Peso Capsula + Peso del Agua Pes:o dela | Pesodel Suelo | Contenido de
Hamedo Suelo Seco Capsula Seco Agua (W)
1 39.76 33.94 5.82 24.28 9.66 60.25%
Peso Hg Vol. Hg | Vol. Capsula
84.66 6.24 9.64 %CV.= | 25.09%
Contraccion Lineal
Capsula Long Final Long Inicial
2 9.08 10.13 %CL= | 10.37%

Tabla 4.4 Determinacion de los Limites de Contraccion Volumétrica y Lineal.

Con lo cual se obtuvo un porcentaje de Contraccion Volumétrica de 25.09% y un porcentaje
de Contraccion Lineal de 10.37%.

Por ultimo se determind el Limite Plastico siguiendo la metodologia descrita en el Capitulo
3.3.4, por tal motivo se hicieron tres determinaciones. En la Figura 4.10 se muestran los
rollitos de suelo y en la Tabla 4.5 se presentan los resultados.

Figura 4.10 Rollitos para determinar el Limite Plastico.
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Peso Capsula Peso Capsula Peso del Peso de la Peso del Contenido de
Capsula + Suelo + Suelo Seco Agua Capsula Suelo Seco Agua (W)
Humedo
1 16.62 14.41 2.21 8.56 5.85 37.78%
2 14.81 13.64 1.17 10.31 3.33 35.14%
3 13.64 12.33 1.31 8.48 3.85 34.03%
Promedio= 35.65%

Tabla 4.5 Resultados de la determinacién del Limite Plastico.

De esta forma se determiné que el Limite Plastico, que fue de 35.65%.

Una vez determinado el Limite Liquido y el Limite Pléstico, se calculd el indice Pléstico con
la Formula 3.4, cuyo valor fue de 26.97%.

De acuerdo a lo descrito en el Capitulo 3.1.1 donde se menciona el desarrollo de la
clasificacion SUCS, se llegd a la determinacion que se trata de un suelo fino de clasificacion
MH, como se aprecia en la carta de plasticidad presentada en la Figura 4.11, es decir es un
limo de alta compresibilidad.

| Carta de Plasticidad I

70

60

50

=
S
o
e e e e -
- T T T T 11 | =@—Clasificacion
8 e !
= S
o mmEm
=
o
£
20
4 NN Ve
S TR M| -
o 1 | I L i Ll
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

Limite Liquido (%)

Figura 4.11 Carta de plasticidad.

46 PESO VOLUMETRICO SECO MAXIMO

En la presente investigacion se realiz6 la prueba Proctor Estandar aplicando el método A.
Siguiendo el procedimiento descrito en el Capitulo 3.4.1, se seco y disgrego el material, para
obtener el material necesario para cada una de las determinaciones que se efectuaron, en la
Figura 4.12 se muestra una porcion de material ya preparado para iniciar la prueba. A cada una
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de estas porciones se le incorporé una cantidad de agua diferente en orden ascendente, se
homogenizo, y se llend el molde correspondiente en 3 capaz, proporcionandole 25 golpes con
el pison a cada una y escarificando las dos primeras capaz. En seguida se quito la extension
del molde, se enraso el material y se peso, por ultimo se determino su contenido de humedad.

Figura 4.12 Material preparado para la prueba Proctor Estandar.

Se realizaron 5 célculos, con contenidos de humedad de 32.82%, 37.20 %, 42.10%, 43.03% y
46.58%; de tal forma que la curva de compactacion quedoé bien definida. En la Tabla 4.6 se
presentan los resultados y célculos de la prueba y en la Figura 4.13 se muestra la curva de

compactacion.

Prueba No. 1 2 3 4 5
Peso molde + suelo humedo (gr) 3190 3465 3625 3625 3590
Peso molde (gr) 1970 1970 1970 1970 1970
Peso suelo humedo (gr) 1220 1495 1655 1655 1620
Peso especifico humedo (t/m°) 1.30 1.59 1.77 1.77 1.73
No. de Capsula 1 2 3 4 5
Peso capsula + suelo humedo (gr) 293.90 475.50 379.00 408.40 290.30
Peso capsula + suelo seco (gr) 253.20 386.10 311.10 333.70 235.10
Peso del agua (gr) 40.70 89.40 67.90 74.70 55.20
Peso capsula (gr) 129.20 145.80 149.80 160.10 116.60
Peso suelo seco (gr) 124.00 240.30 161.30 173.60 118.50
Contenido de agua (%) 32.82 37.20 42.10 43.03 46.58
Peso especifico seco (T/m’) 0.98 1.16 1.24 1.23 1.18

Tabla 4.6 Calculos de la prueba Proctor.
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Figura 4.13 Curva de compactacion.

Con los resultados anteriores se determinp el Peso Volumétrico Seco Maximo, siendo de
1.243 ton/m® y un Contenido de Humedad Optimo de 42.10%.

Es de importancia contrastar que el Contenido Optimo de Humedad es de 42.10% vy el
Contenido de Humedad de Campo es de 45.01%, con lo cual nos damos una idea de su estado
natural, ademas de que el Peso Volumétrico Natural no estd muy alejado del maximo.

4.7 PESO ESPECIFICO RELATIVO DE LOS SOLIDOS

Siguiendo el procedimiento de esta prueba y descrita en el Capitulo 3.5, se inicia con su
secado, enseguida se disgreg6 y crib6 una porcion del material por la malla No. 40, en la
Figura 4.14 se muestra el cribado del material, seguido de esto se colocaron 50 grs de material

en un matraz y se le agreg6 agua destilada hasta la mitad del matraz como muestra la Figura
4.15.
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Figura 4.14 Cribado del material para determinar el peso especifico relativo de los sélidos.

Figura 4.15 Colocacién de muestra y agua destilada en el matraz.

Una vez terminado lo anterior, se extrajo el aire mediante bafio Maria, como muestra la Figura
4.16, y posteriormente se le colocd en vacio mediante la bomba de vacio como muestra la
Figura 4.17.
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Figura 4.16 Muestras en el proceso del Bafio Maria.

Figura 4.17 Aplicacién de vacio en el matraz.

Seguido de esto se llend el matraz con agua destilada, se secé el agua exterior y dentro del
cuello, se pes6 y midid su temperatura; terminado lo anterior se deposité toda la muestra en
una capsula de evaporacion y se secé al horno, para obtener de esta forma su peso seco.

Este procedimiento se realizO cuatro veces para poder obtener un promedio que sea mas
adecuado. La Tabla 4.7 presenta los resultados obtenidos.
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PRUEBA N° 1 2 3 4
Wi, (g1) 766.20 727.00 763.60 725.40
Temperatura (°C) 26 25 25.5 25.8
Wi ( gr) 735.35 695.98 735.42 696.13
N°. Capsula de evaporacion 8 3B A 3B
Peso Capsula + muestra seca ( 704.90 811.40 807.00 808.60
gr)
Peso capsula (gr) 656.40 763.20 762.00 762.50
W, ( gr) 48.50 48.20 45.00 46.10
S, (gr/cm®) 2.75 2.81 2.68 2.74

Promedio (gr/cm?): 2.74

Tabla 4.7 Resultados en la obtencidn del Peso Especifico Relativo de los Sélidos.

Con lo cual se llegd a determinar el Peso Especifico Relativo de los Sélidos que resultéser de

2.74 gricm®.

48 RESUMEN DE PROPIEDADES INDICE

Ya obtenidas todas las propiedades indice del material, en la Tabla 4.8 se presentan resumidas

todas estas.

Resumen de propiedades indice

Peso volumétrico humedo de campo 1.74 grs/cm®
Granulometria Suelo Fino
Limite liquido 62.62%
Limite pléastico 36.65%
indice pléstico 26.97%
Limite de contraccién volumétrica 25.09%
Limite de contraccion lineal 10.37%
Clasificacion SUCS MH
Peso volumeétrico seco maximo 1.243 ton/m®
Contenido de humedad optimo 42.10%
Peso especifico relativo de los solidos ~ 2.74 gr/cm®

Tabla 4.8 Resumen de propiedades indice.

4.9 CONSOLIDACION
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Partiendo del peso volumétrico hiumedo natural y el porcentaje de humedad natural del suelo,
se elabor6 una remoldeada siguiendo el procedimiento utilizado en el laboratorio de materiales
“Ing. Luis Silva Ruelas” de la UMSNH, que es la reproduccion del peso volumétrico de
campo en el laboratorio. Una vez teniendo la remoldeada se prosiguid al labrado del
espécimen segun marca el procedimiento de la prueba de consolidacion descrita en el Capitulo
3.6.1, en la Figura 4.18 se muestra el labrado del espécimen.

Figura 4.18 Labrado del espécimen para consolidacion.

Una vez teniendo el espécimen labrado, se pesa el espécimen junto con el anillo. La primera
prueba de consolidacion se realizd en el consolidometro B-K, en donde se coloco el espécimen
y se fueron aplicando los correspondientes incrementos de carga, en la Figura 4.19 se presenta
el consolidémetro B-K trabajando.

Figura 4.19 Consolidémetro B-K.
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Se tuvo un problema con este consoliddmetro ya que los registros de las lecturas de
deformacion registraban movimientos ficticios, esto normalmente sucedia en horas de la
madrugada entre las 10:00 p.m. y las 6:00 a.m., ademas las presiones en el consolidometro
tendian a subir lentamente, y en el transcurso de la noche llegaban a aumentar
significativamente, por lo cual se opt6 por emplear otro consolidometro para tener una prueba
mas allegada a la realidad.

La segunda prueba se realizo en el consolidometro “Instrumental”, ya que este actiia mediante
la aplicacidn de carga por medio de pesas y una fuerza de palanca, de esta forma se buscaba
eliminar errores en la prueba, pero de igual manera se encontr6 que los registros de las lecturas
de deformacion registraban movimientos ficticios, por lo tanto la prueba en ese
consolidometro seria inadecuada.

Habiendo probado estos dos consolidémetro de registro digital, se opt6 por Gltimo emplear un
consolidometro mecéanico, para eliminar por completo los errores anteriormente sufridos, el
labrado del espécimen se realiz6 de la misma forma anteriormente descrita, los datos del
espécimen al inicio y al final de la prueba se presentan en los Anexos 1.1y en la Tabla 1 de
los Anexos. En el Anexo 1.2 y en la Tabla 2 de los Anexos se muestran los datos generales del
espécimen para la realizacién de la prueba de consolidacion.

Se montd en el consolidometro manual y se realizaron los correspondientes incrementos de
esfuerzo que fueron de 0.25, 0.75, 1.75 y 3.75 kg/cm?, registrandose sus deformaciones, los
registros se muestran en el Anexo 1.3 en las Tablas 3, 4, 5y 6 de los Anexos. De igual forma
se realiz6 la etapa de descarga del espécimen (-2, -1, -0.5 y -0.25 kg/cm?), los registros se
muestran en el Anexo 1.4 en las Tablas 7, 8, 9 y 10 de los Anexos.

En las Figura 4.20 se presentan las curvas de consolidacion obtenidas en la etapa de carga.

Curvas de Consolidacion
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0.14 .
L3
~ .\m\

0.19 - s
—g ...-....\' .\\
£ 024 ~H
.TQ ~ \'..\\"“... eeeees 0.25Kg/cm2
= e,
o N\ N ALY = «(.75Kg/cm2
> 0.29 hd \\ Te
5 ™N o< - « =1.75Kg/cm2
i ~. NSO . . g/cm
8 0.34 ~ P
g ™~ — NS e | === 3.75Kg/cm2
..g ~ Q\
a 0.39 ™SNN

\\ ~---
0.44 LI
1 10 100 1000 10000 100000

Figura 4.20 Curvas de consolidacion.
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En la Tabla 4.9 se presentan las Relaciones de Vacios y el Grado de Saturacién inicial y final
del espécimen.

Altura final de la muestra (mm) 18.93
Altura inicial del agua (mm) 9.41
Altura final del agua (mm) 11.62
Relacion de vacios inicial 1.20
Relacion de vacios final 1.08
Grado de saturacion inicial (%) 0.86
Grado de saturacion final (%) 1.18

Tabla 4.9 Relaciones de vacios y grado de saturacion inicial y final del espécimen.

Continuando con la etapa de célculo en la Tabla 4.10 se presentan los calculos para determinar
las relaciones de vacios y de esta forma graficar la curva de compresibilidad, que se muestra
en la Figura 4.21.

Espesor
Presion Deformacion Deformacion comprimido H-Hs e
lineal 6 unitaria ¢ Hi

kg/cm? mm % mm mm -
0 0 0 20 10.90 1.20
0.25 0.36 1.78 19.64 10.54 1.16
0.75 0.80 4.01 19.20 10.09 1.11
1.75 1.23 6.13 18.77 9.67 1.06
3.75 1.64 8.18 18.36 9.26 1.02
1.75 1.56 7.8 18.44 9.34 1.03
0.75 1.44 7.2 18.56 9.46 1.04
0.25 1.32 6.62 18.67 9.57 1.05
0 1.13 5.65 18.87 9.77 1.07

Tabla 4.10 Determinacion de la Relacién de Vacios.
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Curva de Compresibilidad
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Figura 4.21 Curva de compresibilidad.

De esta curva se concluyé que la carga de preconsolidacion es de 0.87 kg/cm?.

410 CORTE DIRECTO

Para iniciar la prueba, se hizo una remoldeada siguiendo el procedimiento utilizado en el
laboratorio de materiales “Ing. Luis Silva Ruelas” de la UMSNH, ya que no se contaba con
una muestra inalterada del suelo, en la Figura 4.22 se muestra la remoldeada.

Figura 4.22 Remoldeada destinada a prueba de corte directo.
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En la realizacion de esta remoldeada, se tuvieron varios problemas, que se fueron resolviendo
conforme se avanzaba en la experimentacion, de esta forma se llegd a las conclusiones
siguientes:

El porcentaje de compactacion se tuvo que reducir a un 95% del natural, ya que
reproduciendo el espécimen al 100% de su peso volumétrico himedo, este se comporta
de forma altamente expansivo lo que es contraproducente, ya que no se llega a
estabilizar en la etapa de consolidacion debido a la absorcion de agua que presenta, en
la Figura 4.23 se muestra la curva de consolidacion de un espécimen probado al 100%
de su peso volumétrico himedo, En esta etapa es importante recordar que uno de los
fines de la presente investigacion es calcular su resistencia al corte, por otra parte la
expansibilidad que tiene este material es un tema que se sale del &rea de investigacion
del presente trabajo.

El material usado para la realizacion de la remoldeada no debe ser rehusado, es decir,
solo se puede utilizar una sola vez, ya que con el uso progresivo del mismo material
este tiende a aumentar su resistencia cada vez mas.

Todo el procedimiento necesario para hacer la remoldeada, se debera de hacer dentro
de un cuarto himedo.

A la hora de colocarle el agua al material, se le debe colocar un 3% extra de agua, esto
para reducir la pérdida de agua al manipular el material.

La remoldeada se debe utilizar inmediatamente después de su hechura, para evitar la
pérdida de humedad por evaporacion.
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Figura 4.23 Curva de consolidacion de un espécimen probado al 100% de su peso volumétrico himedo
de campo.

De la remoldeada se labr6 el espécimen para probar a corte segin marca el procedimiento
descrito en el Capitulo 3.7.4, este debe tener una altura de 3.50 cm para que quede al ras en la
caja de corte directo, y su diametro debera de ser de 4.95 cm. En esta parte, primero se intentd
labrar el espécimen con la ayuda solamente de la caja de corte directo, al ver las dificultades
que se tenian se opto por fabricar un anillo que ayudara a labrar el espécimen.

Por tal motivo se disefié y realizé un anillo de 5.05 cm de didmetro y 5 cm de altura, de tal
forma que este se introdujera en la remoldeada y asi se obtuviera un espécimen de 5.05 cm de
didmetro y una altura mayor de 5 cm, con lo cual solo se requeria cortar el espécimen a la
altura de 3.5 cm y reducir el didmetro a 4.95 cm. Esto facilitd el labrado del espécimen,
ademas ayudd ya que también se reducian los vacios que se obtenian al labrar el espécimen,
esto con la ayuda de tan solo la caja de corte directo. En la Figura 4.24 se muestra el anillo en
contacto con la remoldeada.

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ Pagina 102



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

Figura 4.24 Anillo que se disefi6 para facilitar el labrado de muestras.

Posteriormente se vio la necesidad de introducir el anillo en la remoldeada de una forma mas
constante y lenta en cuanto a su velocidad, por lo que opt6 por labrar un cilindro un poco mas
grueso que el anillo y de la altura de la remoldeada, enseguida se colocd en una prensa y se
ubicaba el anillo en la parte superior, para ir introduciendo el anillo en la remoldeada poco a
poco, la Figura 4.25 ilustra lo anterior.

Figura 4.25 Labrado del espécimen con ayuda del anillo y la prensa.

Ya introducido el anillo en la remoldeada, se colocan las placas huecas en la parte inferior de
la prensa y sobre estas se apoya el anillo con la muestra, arriba del anillo se coloca un cabezal
en donde se le aplica la carga para que el espécimen vaya siendo desalojado del anillo de una
forma lenta, esto ayuda para no afectar el espécimen, lo anterior se muestra en la Figura 4.26.
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Figura 4.26 Extraccion del espécimen, con la ayuda de la prensa.

Con este procedimiento se labra el especimen de mejor forma, ya que no se rompe la
estructura del suelo, y se minimizan los vacios que se producen en el labrado del espécimen, la
Figura 4.27 muestra el espécimen extraido y las piezas utilizadas.

Figura 4.27 Espécimen extraido e instrumentos utilizados.

Ya obtenido este espécimen, lo que prosiguié fue reducir el diametro del espécimen para que
pudiera entrar en la caja de corte directo, esto se hace colocando el espécimen arriba del
orificio de la caja de corte y cortando el exceso de suelo, para que el espécimen pueda pasar a
lo largo de la caja de corte directo como se muestra en la Figura 4.28.
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Figura 4.28 Reduccion del diametro del espécimen con ayuda de la caja de corte.

Después de esto se corta el espécimen a una altura de 3.5 cm, con ayuda de la caja para cortar
las caras al ras y de esta forma queden completamente horizontales, la Figura 4.29 a) y b)
muestran el cortado del espécimen.

a) b)

Figura 4.29 Cortado del espécimen, mostrando la caja metélica.

Una vez cortado el espécimen a la altura y diametro indicado se miden sus dimensiones reales
y se obtiene el peso inicial del espécimen. Con este procedimiento se obtiene el espécimen y
se esta en posicion de comenzar la prueba.

Ya labrado el espécimen, este se coloca dentro de la caja de corte directo, con cuidado de no
romper la estructura del suelo a la hora de introducirlo dentro de la caja, la caja consta de dos
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piedras porosas metalicas, dos papeles filtros, una placa base, un cabezal, dos mitades de la
caja de corte y dos tornillos fijadores, lo anterior se muestra en la Figura 4.30.

Figura 4.30 Partes que integran la caja de corte directo.

Para armar la caja, primero se colocan las dos mitades de la caja en posicién (una sobre la otra
y que embonen), se colocan los tornillos de fijacién, después se coloca la placa base dentro de
la caja, arriba de ésta se coloca una piedra porosa y un papel filtro; posteriormente se
introduce el espécimen dentro de la caja, arriba del espécimen se coloca el segundo papel
filtro, la segunda piedra porosa y el cabezal de carga. Este es el orden de preparar el
espécimen, la Figura 4.31 muestra la caja de corte ya armada con un espécimen dentro.

Figura 4.31 Caja de corte directo armada y con su espécimen.

Una vez armada la caja de corte directo, esta se coloca dentro del equipo de corte directo como
se muestra en la Figura 4.32.
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Figura 4.32 Colocacién de la caja de corte directo en el equipo.

Posteriormente se coloca el vastago de carga sobre el cabezal de la caja de corte, y se coloca el
medidor digital y mecanico de deformacion sobre el vastago de carga, lo anterior se muestra
en la Figura 4.33.

Figura 4.33 Colocacion del vastago de carga y los lectores de deformacion.

Una vez hecho esto, se enciende la computadora, y se corre el programa para la consolidacién
del espécimen, primero se verifica que los lectores (vertical, horizontal y de carga) funcionen
adecuadamente. Se elige la ruta de guardado (en la computadora) de la prueba a realizar, se
llena de agua destilada la base del equipo donde esta el espécimen, y se coloca la carga de
consolidacién; inmediatamente después de la colocacion de la carga, se inicia el programa y se
empiezan a tomar lecturas con el micrometro mecéanico para verificar la coherencia de los
resultados del lector digital. Las lecturas se toman durante 24 horas, cuando se supone que la
muestra se estabiliza se baja la carga aplicada, la Figura 4.34 muestra el equipo funcionando
de esta forma.
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Figura 4.34 Equipo trabajando en la consolidacion.

Las cargas que se aplican a los especimenes supusieron esfuerzos normales de 0.627, 0.626,
0.827, 0.837 y 1.034 kg/cm?, con lo cual se lleg6 a obtener la envolvente de falla. En la Figura
4.35 se muestra el programa utilizado de consolidacion trabajando.
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Figura 4.35 Programa utilizado para la prueba de consolidacion.

Una vez terminada la etapa de consolidacién, se prosigue a probar la muestra a corte, en esta
investigacion, solo se realizo la prueba consolidada no drenadaCU, la velocidad que se tomo
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para la prueba fue de 0.3333 mm/min, con la cual el espécimen se prueba lo suficientemente
rapido como para que no haya disipacion de la presion de poro.

Para colocar esta velocidad, se busca en las tablas de velocidades del equipo (tablas que
proporciona el fabricante), numero y tipo de velocidad se necesita colocar en la caratula del
equipo, el nimero de velocidad obtenido fue de 128 y el tipo de velocidad es rapida (3), esto
se coloca en la parte derecha del equipo, la Figura 4.36 muestra lo descrito.

Figura 4.36 Colocacidn de la velocidad en el equipo.

Una vez colocado esto, se posiciona el equipo en Test Post y se quitan los tornillos de fijacion
de la caja de corte, posteriormente se corre el programa de corte directo y se le da la ruta para
guardar los resultados. Por ultimo, se verifican que los lectores de movimiento horizontal,
vertical y de carga estén funcionando adecuadamente.

Hecho lo anterior se estara en posicion de probar el espécimen, para esto se coloca el botdn
Power en modo On (en la caratula del equipo), se inicia el programa de corte directo y se
coloca el bot6n Running en posicion izquierda. La Figura 4.37 muestra el programa de corte
directo funcionando.
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Figura 4.37 Programa de corte directo funcionando.

Una vez terminado el proceso de corte, se prosigue a efectuar el mismo procedimiento en
sentido contrario hasta que la caja de corte con el espécimen quede en su posicion original,
para poder probarlo nuevamente y de esta forma obtener la resistencia residual del suelo, por
lo cual el espécimen se prueba a corte 3 veces.

Una vez terminada la prueba, se extrae el espécimen del equipo de corte, se obtiene su peso
himedo después de la prueba y se seca al horno durante 24 horas, al siguiente dia se obtiene
su peso seco. Con esto se termina la prueba de un solo espécimen a un determinado esfuerzo
normal, se tiene que repetir este procedimiento variando el esfuerzo normal con otra muestra.
De esta forma se obtiene la envolvente de falla del suelo, y con esto su angulo de friccidn
interna y cohesion.

4.10.1 Prueba Uno, con un esfuerzo normal de 0.627 kg/cm?

Para el célculo, lo primero que se tiene que obtener son el diametro y altura real de la muestra,
para cada espécimen se tomaron 4 medidas de sus diametros y alturas, de esta forma
promediarlos y llegar a una medida mas certera, con esto poder obtener el area y volumen del
espécimen, la Tabla 4.11 muestra las medidas obtenidas en dicho espécimen.
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No Muestra labrada
Altura Didmetro

1 3.5 491

2 3.5 4.93

3 3.5 4.95

4 3.49 4.96

Promedio 3.50 4.94

Tabla 4.11 Diametro y altura promedio del espécimen.

Lo siguiente es la obtencidn de las humedades del espécimen, la inicial y final, en la Tabla
4.12 se muestran los datos de este espécimen.

Tipo de muestra

% de humedad

Peso humedo al inicio de la prueba
Peso humedo al final de la prueba
Peso seco

107.80 grs
113.80 grs
76.60 grs

Tabla 4.12 Porcentajes de humedad.

La consolidacion es la siguiente etapa, en esta se obtienen datos del programa de
consolidacién de LABVIEW, teniéndose registradas las deformaciones verticales, con lo cual
solo se necesita darles inicio en cero, para lo cual a todas las lecturas de deformacion se le
resta la primera lectura de deformacién, a esta columna se le llama "Deformacion Vertical
Ajustada”. En la Tabla 4.13 se muestra parte de los datos obtenidos de este espécimen.
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. .. | Defermacién Def. vertical
Tiempo Lectura Deformacion . R
. i horizontal | Carga(kg] | ajustada
[segundos) | Mdmere |vertical [mm])

{mm] {mm)
0.0000 1.0000 6.7600 0.8358 0.0714 0.0000
0.0938 2.0000 6.7412 0.83%0 0.0615 0.0188
0.2021 3.0000 6.7154 0.8284 0.0282 0.0446
0.296% A,0000 5.6070 08415 0.0572 0.1530
0.3506 5.0000 5.3403 0.8606 0.0566 0.4157
0.5000 5.0000 6.2409 0.8725 0.0615 0.5191
0.5938 7.0000 6.2295 0.8716 0.0572 0.5204
0.7031 8.0000 5.2202 08721 0.0808 0.5397
0.796% 5.0000 6.2176 0.8713 0.0477 0.5424
0.85006 10.0000 6.2151 0.8708 0.0714 0.5445
1.0000 11.0000 6.2176 0.8712 0.0761 0.5424
1.0938 12.0000 5.2218 08702 0.0572 0.5382
1.2031 13.0000 6.2138 0.8702 0.0619 0.5462
1.2569 14.0000 6.2082 0.8700 0.0856 0.5518
1.2506 15.0000 6.2063 0.8651 0.0619 0.5537
1.5000 16.0000 5.2053 08691 0.0503 0.5547
1.5938 17.0000 6.2023 0.8702 0.0566 0.5577
1.7021 18.0000 6.1953 0.8700 0.0761 0.5647
1.7569 15.0000 6.1542 0.8706 0.0761 0.5658
1.8506 20,0000 6.1925 08706 0.0714 0.5675
2.0000 21.0000 6.1927 0.8701 0.0477 0.5673
205938 22.0000 6.1513 0.8706 0.0761 0.5687
2.2021 23.0000 6.1905 0.8706 0.0714 0.5695
2.296% 24.0000 5.1923 0.8696 0.0666 0.5677

Tabla 4.13 Datos de la Consolidacion.

Con estos datos se construye la curva de consolidacion, donde graficando Tiempo VS
Deformacion Vertical Ajustada, la Figura 4.38 muestra la curva de consolidacion obtenida en

esta prueba.
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Figura 4.38 Curva de consolidacion a 24 hrs.

Enseguida se hace el célculo de la etapa de corte, lo cual se hizo bajo la norma especificada en
el Capitulo 3.7.4.2, para lo cual se necesita de inicio los datos siguientes: radio del espécimen,
fuerza vertical aplicada y area del espécimen, con lo cual se calculara de inicio la fuerza
normal aplicada que sera el cociente de la fuerza vertical y el area del espécimen. La Tabla
4.14 muestra los datos mencionados para este espécimen.

Radio R: 24.69
(mm):

Fuerza V. Fv: 12.00
(Kg)

Area (cm?) A: 19.15
Esfuerzo normal on: 0.63
(Kg/cm?):

Tabla 4.14 Datos para el calculo de los esfuerzos de corte.

De igual forma que en el caso de la consolidacion, en la prueba de corte directo se obtienen
datos del programa de LABVIEW, se registra el tiempo, la deformacion vertical y horizontal y
la carga aplicada; en este caso se tiene que ajustar la deformacion horizontal restandole a todas
las deformaciones horizontales la primera lectura, seguido de esto se calcula el area corregida
basandonos en la norma del Capitulo 3.7.4.2, empleando de esta forma la Formula 3.42.
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Asi mismo se puede calcular el esfuerzo cortante que sera el cociente del area corregida y la
carga, segun indica la Formula 3.41 mostrada en el Capitulo 3.7.4.2. La Tabla 4.15 muestra
una parte de los datos obtenido para este espécimen.

. Deformacion
. L. Defermacion . Area
Tiempo Deformacicn . horizontal . T
. horizontal | Carga [kg) - a corregida

[segundes) | vertical [mm) corregida 2 {kgfem?)
0.0000 6.0976 0.9112 -0.0344 0.5112 1.5523 18.6973 -0.0018
(0.2344 6.0994 0.9056 -0.0581 0.9056 1.5525 18. 7000 -0.0021
0.3281 6.099% 0.9055 -0.0676 0.9055 1.5525 18.7001 -0.0026
04219 6.0985 0.2054 0.0081 (0.2054 1.5524 18.6996 0.0004
0.5312 6.0358 0.5058 -0.0723 0.5058 1.5525 18,7000 -0.002%
0.6250 6.1021 0.5035 -0.0670 0.5035 1.5525 18,7011 -0.0020
0.7344 6.092% 0.5004 -0.0676 0.5064 1.5524 18.6956 -0.00206
0.8281 6.0997 0.5077 -0.0581 0.5077 1.5524 18.6950 -0.0021
0.9219 6.1002 0.9129 -0.0392 0.9125 1.5523 18.6964 -0.0021
1.0213 6.100% 0.9127 -0.0955 0.9127 1.5523 18.6966 -0.0051
1.1250 6.0992 0.9135 -0.0628 0.9135 1.5523 18.6961 -0.0024
1.2344 6.0995 0.9082 -0.0524 0.9082 1.5524 18.6988 -0.0029
1.2281 6.0988 (0.2084 -0.1761 (0.2084 1.5524 18,6987 -0.0024
1.4219 6.0997 (0.20591 -0.0723 0.2051 1.5524 18.6983 -0.002%
1.5212 6.1000 05085 -0.0770 05085 1.5524 18,6986 -0.0041
1.6250 6.0987 05087 -0.0818 05087 1.5524 18,6985 -0.0044
1.7244 6.0991 0.5093 -0.0425 0.5053 1.5524 18.6982 -0.0023
1.8281 6.0993 0.5102 -0.0425 0.5102 1.5524 18.6978 -0.0023
1.9219% 6.0992 0.5057 -0.0770 0.5057 1.5524 18.6980 -0.0041
2.0213 6.0982 0.9102 -0.0344 0.9102 1.5524 18.6978 -0.0018
2.1250 6.0991 0.9058 -0.0061 09058 1.5524 18.6979 -0.0002
2.2244 6.1004 (0.2108 -0.0429 (0.9108 1.5523 18,6975 -0.0022
2.3281 6.0992 (0.2108 -0.0297 (0.9108 1.5523 18.697% -0.0016
2.4219 6.0991 0.5112 -0.0244 0.9112 1.5523 18.6972 -0.0018
2.5212 6.1001 0.511% -0.04259 0.911% 1.5523 18.696% -0.0023

Tabla 4.15 Calculos de la prueba de corte.

Con estos datos se puede calcular el esfuerzo cortante maximo, que para este espécimen fue de
0.27116 kg/cm?, su esfuerzo residual Gltimo fue de 0.1901 kg/cm?, y por Gltimo se obtiene la
grafica Deformacion Horizontal VS Esfuerzo Cortante, la grafica de este espécimen se
muestra en la Figura 4.39, esta grafica tiene cuatro etapas de corte, esto se hace con la
finalidad de encontrar por una parte el esfuerzo cortante maximo y por otro lado el esfuerzo
cortante residual, es decir, que esfuerzo cortante resiste después de haber sido fallado una vez.
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Figura 4.39 Grafica Deformacion Horizontal VS Esfuerzo Cortante

4.10.2 Prueba Dos con un esfuerzo normal de 0.626 kg/cm?

Como se menciono anteriormente, lo primero que se tiene que obtener son el diametro y altura
real de la muestra, por lo que se tomd del espécimen cuatro medidas de sus diametros y alturas
para de esta forma poder promediarlo y llegar a una mesura mas certera, y con esto poder
obtener el area y volumen del espécimen, en el Anexo 2.1 se muestra la Tabla 11 donde se
registran las medidas obtenidas en dicho espécimen.

Lo siguiente es la obtencion de las humedades del espécimen, la inicial y final, estas se
presentan en el Anexo 2.1 en la Tabla 12.

La siguiente etapa es la de consolidacion, parte de los registros de lectura se muestran en el
Anexo 2.1 en la Tabla 13, en esta etapa se obtuvo la siguiente curva de consolidacién
mostrada en la Figura 4.40.
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Figura 4.40 Curva de consolidacion.

El radio del espécimen, fuerza vertical aplicada y area del espécimen, junto con la fuerza
normal aplicada de dicho espécimen se muestran en la Tabla 4.16.

Radio R: 24.7
(mm):

Fuerza . Fv: 12.00
(Kg)

Area (cm?) A: 19.17
Esfuerzo normal on: 0.63
(Kg/cm?)

Tabla 4.16 Datos para el célculo de los esfuerzos de corte.

Teniendo los anteriores datos y los datos obtenidos del programa de corte de LABVIEW, se
muestran parte de ellos en el Anexo 2.1 en la Tabla 14, se puede calcular el esfuerzo cortante
méximo, que para este espécimen fue de 0.22058 kg/cm?, en este caso no se calculd el
esfuerzo residual ya que este cayo totalmente por lo que se optd por no tomarlo, y por dltimo
se obtiene la gréafica Deformacion Horizontal VS Esfuerzo Cortante, la grafica de este
espécimen se muestra en la Figura 4.41.
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Figura 4.41 Grafica Deformacion Horizontal VS Esfuerzo Cortante

4.10.3 Prueba Tres con un esfuerzo normal de 0.827 kg/cm?

Siguiendo con el analisis, se toman el diametro y altura real de la muestra, a cuatro
especimenes, de esta forma poder promediarlo y llegar a una medida mas certera, y con esto
poder obtener el area y volumen del espécimen, esto se presentan en el Anexo 2.2 en la Tabla
15. En seguida se obtienen las humedades del espécimen (inicial y final), estas se presentan en
el Anexo 2.2 en la Tabla 16.

La siguiente etapa es la de consolidacién, parte de los registros de lectura se muestran en el
Anexo 2.2 en la Tabla 17, donde se obtuvo la curva de consolidacion mostrada en la Figura
4.42.
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Figura 4.42 Curva de consolidacion.

El radio del espécimen, fuerza vertical aplicada y area del espécimen, junto con la fuerza
normal aplicada de dicho espécimen se muestran en la Tabla 4.17.

Radio (mm): R: 24.81
Fuerza V. Fv: 16.00
(Kg)

Area (cm?) A: 19.34
Esfuerzo normal on: 0.83
(Kg/cm2)

Tabla 4.17 Datos para el calculo de los esfuerzos de corte.

Los datos anteriores y los datos obtenidos del programa de corte de LABVIEW,se muestran en
el Anexo 2.2 en la Tabla 18, se puede calcular el esfuerzo cortante maximo, que para este
espécimen fue de 0.3099 kg/cm?, el esfuerzo residual obtenido fue de 0.2862 kg/cm?, y por
ultimo se obtiene la grafica Deformacion Horizontal VS Esfuerzo Cortante, la grafica de este
espécimen se muestra en la Figura 4.43.
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Figura 4.43 Grafica Deformacion Horizontal VS Esfuerzo Cortante.

4.10.4 Prueba Cuatro con un esfuerzo normal de 0.837 kg/cm?

Se continua con el procedimiento, por lo que se obtienen el didmetro y altura real de la
muestra, se tomaron cuatro medidas de sus didmetros y alturas, de esta forma promediarlos y
con esto poder obtener el area y volumen del espécimen, esto se presentan en el Anexo 2.3 en
la Tabla 19.

Se obtuvo las humedades (inicial y final), estas se presentan en el Anexo 2.3 en la Tabla 20.
Para la consolidacion parte de los registros de lectura se muestran en el Anexo 2.3 en la Tabla
21, donde se obtuvo la curva de consolidacion mostrada en la Figura 4.44.
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Figura 4.44 Curva de consolidacion.

El radio del espécimen, fuerza vertical aplicada y éarea del espécimen, junto con la fuerza
normal aplicada de dicho espécimen se muestran en la Tabla 4.18.

Radio (mm): R: 24.66
Fuerza V. Fv: 16.00
(Kg)

Area (cm?) A: 19.11
Esfuerzo normalon: 0.84
(Kg/cm?)

Tabla 4.18 Datos para el calculo de los Esfuerzos de Corte.

Teniendo los datos anteriormente descritos y los obtenidos del programa de corte de
LABVIEW,se muestran parte de ellos en el Anexo 2.3 en la Tabla 22, se puede calcular el
esfuerzo cortante maximo, que para este espécimen fue de 0.3643 kg/cm?, el esfuerzo residual
obtenido fue de 0.3009 kg/cm?, y por Gltimo se obtiene la grafica Deformacién Horizontal VS
Esfuerzo Cortante, la grafica de este espécimen se muestra en la Figura 4.45.
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Figura 4.45 Grafica Deformacion horizontal VS Esfuerzo cortante.

4.10.5 Prueba Cinco con un esfuerzo normal de 1.034 kg/cm?

Se miden el diametro y altura real de cuatro muestras con la finalidad de sacar un promedio y
llegar a una medida mas certera, esto se presentan en el Anexo 2.4 en la Tabla 23. Se calculan
las humedades (inicial y final), estas se presentan en el Anexo 2.4 en la Tabla 24.

Los registros de la consolidacidn se muestran en el Anexo 2.4 en la Tabla 25, donde se obtuvo
la curva de consolidacion mostrada en la Figura 4.46.
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Figura 4.46 Curva de consolidacion.

El radio del espécimen, fuerza vertical aplicada y éarea del espécimen, junto con la fuerza
normal aplicada de dicho espécimen se muestran en la Tabla 4.19.

Radio R: 24.81
(mm):

Fuerza . Fv: 20.00
(Kg)

Area (cm?) A: 19.34
Esfuerzo normalon: 1.03
(Kg/cm2)

Tabla 4.19 Datos para el célculo de los esfuerzos de corte.

Con los datos anteriores y los datos obtenidos del programa de corte de LABVIEW,se
muestran parte de ellos en el Anexo 2.4 en la Tabla 26, ademas se puede calcular el esfuerzo
cortante maximo, que para este espécimen fue de 0.4094 kg/cm?, el esfuerzo residual obtenido
fue de 0.3953 kg/cm?, se obtiene la gréafica Deformacién Horizontal VS Esfuerzo Cortante, la
gréfica de este espécimen se muestra en la Figura 4.47.
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Figura 4.47 Grafica Deformacion Horizontal VS Esfuerzo Cortante.

4.10.6 Envolvente de falla en esfuerzos cortantes maximos

De las pruebas anteriores se juntd los esfuerzos cortantes maximos con sus respectivos
esfuerzos normales, el resumen de estos datos se muestra en la Tabla 4.20.

Prueba o, T max.
(kg/ecm®)  (kg/cm?)

1 0.627 0.271

2 0.626 0.220

3 0.827 0.310

4 0.837 0.364

5 1.034 0.409

Tabla 4.20 Resumen de esfuerzos cortantes maximos y normales.

Con la obtencion de estos registros se trazo la envolvente de falla del material estudiado, para
esfuerzos cortante maximos segun lo descrito en el Capitulo 3.7.1, la cual se presenta en la
Figura 4.48.
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Figura 4.48 Envolvente de falla de esfuerzos cortantes maximos.

Con la envolvente se obtiene la cohesion del material que resulto ser de 0, y por otro lado el
angulo de friccion que es de 21.75°.

4.10.7 Envolvente de falla en esfuerzos cortantes residuales

Igualmente de las pruebas de corte se obtuvieron los esfuerzos cortantes residuales con sus
respectivos esfuerzos normales, el resumen de estos registros se muestra en la Tabla 4.21.

Prueba o, T max.
(kg/ecm®)  (kg/em’)

1 0.627 0.190

3 0.827 0.286

4 0.837 0.301

5 1.034 0.395

Tabla 4.21 Resumen de Esfuerzos Cortantes Residuales y Normales.
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Con estos registros, se trazé la envolvente de falla del material para los esfuerzos cortantes
residuales segun lo descrito en el Capitulo 3.7.1, la cual se presenta en la Figura 4.49.

Envolvente de falla de esfuerzos cortantes
residuales

0.45

0.40 *
E 035 =
5
= 030 /
g 025 7
g 0.20 .
§ 0.15
7 010 _— y = 0.3571x

0.05

0.00

0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20
Esfuerzos normales, on (Kg/cm?)

Figura 4.49 Envolvente de falla de esfuerzos cortantes residuales.

Con la envolvente se obtiene la cohesion del material que resulto ser de 0, asi como el angulo
de friccién interno es de 19.65°, que como se aprecia es mas bajo que el de la envolvente de
esfuerzos cortantes maximos, ya que estos parametros tienden a bajar después

411 CACULO DEL FACTOR DE SEGURIDAD
4.11.1 Calculo del FS con la envolvente de esfuerzos cortantes maximos

Con la ayuda del programa GeoStudio, como se describi6 en el Capitulo 3.8.3, se calculo el
factor de seguridad del talud, ingresando los parametros obtenidos en la envolvente de falla de
esfuerzos cortantes maximos, es decir, una cohesion de 0 y un angulo de friccion de 21.75°,
ademés del peso volumétrico del material en campo, el cual es de 1.74 grs/cm®. En la Figura
4.50 se muestran los resultados.

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ Pagina 125



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

19 —

18 — FS=0.519
17 —

16) i T
15 |— \
14 |— \
13 |-
12 |-
11 |—
10

Elevacion (metros)

3D ~N o ©
!

| l | | | | | | |
8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28

Distancia (metros)

Figura 4.50 Factor de Seguridad obtenido con datos de la envolvente de falla de esfuerzos cortantes
MAaximos.

El talud tiene un factor de seguridad de 0.519, lo cual es demasiado bajo, segun Das, 2001 un
talud estable se disefia con un factor de seguridad de 1.5, y siendo el factor de seguridad
menor de este se observa que el talud es inestable, por lo tanto se ve la importancia de realizar
un método de estabilizacion para dicho talud.

4.11.2 Calculo del FS con la envolvente de esfuerzos cortantes residuales

De igual forma con la ayuda del programa GeoStudio, como se describi6 en el Capitulo 3.8.3,
se calculo6 el FS del talud pero esta vez ingresando los pardmetros obtenidos en la envolvente
de falla de esfuerzos cortantes residuales, es decir, una cohesion de 0 y un angulo de friccion
de 19.65°, ademés del peso volumétrico del material en campo, el cual es de 1.74 grs/cm?®. Con
lo cual el FS tendera a bajar. En la Figura 4.51 se muestran los resultados.
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Figura 4.51 Factor de seguridad obtenido con la envolvente de falla de esfuerzos cortantes residuales.

Como se puede apreciar el factor de seguridad resulto aun mas bajo, teniendo un valor de
0.458, y teniendo en cuenta que se necesita un factor de seguridad de 1.5 para el disefio de un
talud estable segun Das, 2001, llegamos a la conclusion que se trata de un talud inestable,
estos parametros de resistencia al corte residual se aplican cuando el suelo ya ha llegado a su
falla anteriormente, y se requiere calcular que esfuerzo cortante resiste a pesar de haber fallado
con anterioridad, lo cual se propone ya que en el momento de realizarse el corte del terraplén y
crearse los taludes, este material se habia llegado a la falla en ese momento; de igual forma, se
ve la necesidad de aplicar un método para la estabilizacion del talud.

4.12 PROPUESTA DE ESTABILIZACION ECOLOGICA

Con los resultados de las pruebas podemos saber que efectivamente el talud es inestable, lo
cual en campo no se aprecia muy bien de esta forma ya que solo se vuelve inestable en ciertas
ocasiones, esto sucede porque las pruebas de corte directo y consolidacion estan simplificadas,
suponiendo que el suelo se encuentra totalmente saturado, lo cual simplifica los calculos, pero
en la realidad el suelo no estd totalmente saturado sino que se encuentra parcialmente
saturado, de tal forma que solo se vuelve inestable el talud cuando la cantidad de agua que
presenta es suficientemente grande como para disminuir las propiedades mecanicas de este y
llevarlo a un estado de inestabilidad. Por todo lo anterior se recomienda realizar
posteriormente los estudios necesarios tomando en cuenta que el talud se encuentra
parcialmente saturado.
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De entre los métodos de estabilizacion ecologica descritos en el Capitulo 3.9 se eligid el
método de cubiertas vivas, el cual se describe en el Capitulo 3.9.1, ya que a diferencia de los
otros métodos controla mas factores que se presentan en el talud en estudio segun
GrayySotir,1996; dicho método controla la erosionabilidad de los taludes, lo cual es de gran
ayuda ya que con las fuertes lluvias que se presentan en la zona se tiene una gran
erosionabilidad de los taludes, ademéas de que controla la infiltracién de agua que se da en el
suelo; es de importancia mencionar que este método tiene gran efectividad en taludes de
pendientes altas, los taludes en estudio tienen una pendiente de 60°, por lo cual el método es
adecuado en este contexto, por otro lado también son eficaces en taludes de altura baja o alta.

En este método la superficie del talud se recubrira con un arreglo de troncos de madera, para lo
cual se puede utilizar madera aserrada, formando cuadrados o rectangulos, y se rellena el espacio
entre los troncos con ramas y suelo.
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3) CONCLUSIONES

En los taludes de la autopista Patzcuaro — Uruapan se presentan deslizamientos muy
frecuentemente, siendo estos procesos mas recurrentes en el periodo de lluvias, esto sucede
cuando el agua se infiltra y el material queda completamente saturado, lo que provoca que el
talud quede en un estado de inestabilidad y es cuando se presentan los deslizamientos.

Estos taludes se encuentran ubicados dentro del municipio de Patzcuaro, en esta area se tienen
grandes cantidades de agua producto de la lluvia, la precipitacion promedio anual es de 1,000
a 1,200 mm; con lo cual podemos saber que la cantidad de agua que esta en contacto con los
taludes en épocas de lluvias es muy alta, esto aunado a la capacidad de absorcion de agua que
tiene el suelo en estudio, nos da una idea del porque el suelo se vuelve inestable
principalmente en épocas de lluvia.

e Como se explico anteriormente el material en estudio es un suelo fino, el 95% de su
granulometria se clasifica como suelo fino; este suelo tiene un alto peso volumétrico,
que inclusive no estd muy alejado de lo que es su peso volumétrico maximo, y sucede
lo mismo en cuanto a su contenido de humedad.

e La clasificacion de acuerdo al SUCS corresponde a un limo de alta compresibilidad
(MH), que tiene un Limite Liquido de 62.62%, por lo cual se puede saber que el suelo
tiene la capacidad de absorber gran cantidad de agua y por lo tanto es muy
compresible.

e Elindice Plastico resultd de 26.97%, por lo que el suelo es muy expansivo, lo cual se
reflejar en las primeras pruebas de corte directo, en la Figura 4.25, se muestra la
expansion del espécimen, la cual tras 24 horas de carga no llego a estabilizarse en
cuanto a su expansion. De esta forma podemos saber que un gran problema en estos
taludes es la presencia de agua, ya que el suelo la absorbe muy rapidamente, y con esto
tiende a decrecer sus propiedades mecanicas.

e Asi mismo se detect6 que el suelo presenta una muy baja resistencia al corte, esto esta
representado en la prueba de corte directo, dando como maximo para un esfuerzo
normal de 1.034 kg/cm? un esfuerzo cortante de 0.4094 kg/cm?, obteniendo un angulo
de friccion de 21.75° el cual es muy bajo, y una cohesion nula, esto con respecto de su
resistencia maxima;

e También se calcul6 su resistencia al corte residual, suponiendo que los taludes al ser
cortados en el momento de la construccion de la obra vial, estos fueron fallados y su
resistencia al corte debe corresponder a la residual, de esta forma se obtuvo un angulo
de friccion de 19.65° lo cual es coherente por ser méas bajo que el obtenido en su
resistencia a esfuerzos cortantes maximos, y de igual forma se obtuvo una cohesién
nula.
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5.1

Aplicando el programa GeoStudiose pudo realizar el calculo del Factor de Seguridad
por medio del método de las dovelas de Bishop, llegando a la propuesta que el talud es
inestable. Para este andlisis se emplearon los pardmetros obtenidos de la resistencia
cortante maxima, asi como los parametros de la resistencia cortante residual del suelo,
ya que en ambos casos el Factor de Seguridad es menor de uno, por lo que se hace de
importancia utilizar un método para estabilizar el talud; es de importancia comentar
que los taludes no estan en estado de inestabilidad todo el tiempo, esto es debido a que
las pruebas realizadas se hicieron con la suposicion que el suelo estd totalmente
saturado, pero en campo el suelo esta parcialmente saturado, por lo cual se hace
necesario realizar mas pruebas suponiendo esta condicion del material.

De los métodos de estabilizacion ecoldgicos se llegd a proponer la técnica méas efectiva
para este talud en estudio, siendo el método de cubiertas vivas, esto por ser un método
que tiene gran efectividad en taludes de pendientes altas, ademas que los taludes en
estudio tienen una pendiente promedio de 60° este método es eficaz, asi mismo se
considera eficiente en taludes con una altura baja o alta, un aspecto muy importante de
este método es que controla la erosionabilidad de los taludes, lo cual es muy util en el
talud en estudio ya que se tienen grandes procesos de erosion debido a las fuertes
lluvias que ocurren en la zona como ya se mencionaba con anterioridad, por otro lado
controla la absorcion de agua que tiene el suelo, que es el problema mas importante
que se tiene que abatir, ya que con la absorcion del agua, el suelo inicia a disminuir sus
propiedades mecanicas y con esto se llega a condiciones inestables del talud, por lo
tanto es la principal causa de los deslizamientos en el talud en estudio.

RECOMENDACIONES

Para futuras investigaciones se recomienda realizar la prueba de tamafio de particula,
ya que tan solo realizando la prueba de granulometria, no se llega a conocer la curva de
distribucion granulométrica del material, ademas de que conociendo la distribucién
granulometria por debajo de la malla No. 200 es posible clasificar el suelo por medio
de otros sistemas de clasificacién, y de esta forma seria conveniente saber qué cantidad
de limo y arcilla tiene el material, para poder entender mas su comportamiento.

Asi mismo se sugiere que se realice la Prueba de Difraccion de Rayos “X”, la cual
apoyaria en la identificacion de los minerales que estan presentes en el suelo, lo que
permitiria a buscar mecanismos para mejor el terreno en estudio y tratar de hacerlo
estable.

Buscar técnicas mas apropiadas para la realizacion de las contracunetas, ya que estan
todas rotas o no estan en el sitio adecuado.

En cuanto a la prueba de consolidacion, se hace de importancia realizar mas pruebas
teniendo como base que el suelo en campo se encuentra parcialmente saturado, y de
esta forma llegar resultados mas afines.
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También se recomienda, desarrollar un método mas eficiente para elaborar el
espécimen a probar a corte directo, ya que realizando remoldeadas en el molde Proctor
se desperdicia demasiado material, y como ya se menciond en el Capitulo 4, este
material no puede ser reutilizado, por tal motivo es conveniente desarrollar un método
en el cual el material desperdiciado sea poco.

Para posteriores investigaciones, se recomienda realizar mas pruebas de corte directo
teniendo como base que el suelo en campo se encuentra parcialmente saturado, y de
esta forma llegar resultados més afines.

RECOMENDACIONES PARA LOS EQUIPOS

Se recomienda instrumentar los equipos de consolidacion “B-K” e “Instrumental”
debidamente, ya que se necesita reducir el ruido que tienen estos por efectos de la
variacion de la corriente eléctrica, y darle el mantenimiento adecuado al equipo “B-K”
ya que como se menciono en el Capitulo 4, las presiones a las que se sometian los
especimenes tienden a incrementarse con el transcurso del tiempo, por lo cual el
equipo actualmente no funciona de una forma adecuada.

De igual forma en el equipo de corte directo, se recomienda por una parte darle el
mantenimiento adecuado a los medidores digitales de movimiento horizontal, vertical
y carga, ya que comunmente presentan variaciones no acordes con la realidad, ademas
de instrumentar el equipo con fines de reducir el ruido por efectos de la variacion de la
corriente eléctrica.

Se recomienda también, construir un molde de medidas exactas para la elaboracion del
espécimen a probar a corte directo, ya que el solo hecho de tener que reducir el
diametro del espécimen 1 mm como se realizd en la presente investigacion, da lugar a
una pequefa pérdida de humedad por efectos de evaporacion.
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1 Consolidacion

1.1 Datos del espécimen al inicio y al final de la prueba

Determinacion de W Al principio de la prueba Al final de la prueba

Anillo y Vidrio N® 3 3

Peso tara + suelo hiimedo (grs) 579.9 591

Peso tara + suelo seco (grs) 532.6 532.6

Peso del agua (grs) 47.3 58.4

Peso Tara (grs) 407.2 407.2

Peso suelo seco (grs) 125.4 125.4
Contenido de agua (%) 37.72 46.57

Tabla 1 Datos del espécimen al inicio y al final de la prueba

1.2 Datos generales del espécimen.

Anillo No 3
Diametro del anillo (cm) 8
Area del anillo (cm?) 50.27
Altura del anillo (mm) 20
Peso especifico relativo de sélidos 2.74
Altura de s6lidos (mm) 9.1
AH (mm) 1.065

Tabla 2 Datos generales del espécimen.

1.3 Registros de consolidacion de la etapa de carga.
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Incremento: 0.25 kg /em’ | | Carga Total: 025 kg/em’ |
Tiempo Lectura
Fecha Hora Raiz Tiempo Deformacién Lineal |micrémetro Raiz del t
Hrs Min Seg Seg [mm]
17/12/2012 07:16 0 0.00 708 0 0.00
07:16 4 4 200 688 0.2 0.45
07:16 15 15 3.87 686.5 0.215 0.48
07:16 30 30 548 685 0.23 0.48
07:17 1 0 60 7.75 684 0.24 043
07:18 2 0 120 1095 683 0.25 0.50
07:20 4 0 240 1549 682 0.26 0.51
07:24 8 [ 480 2191 6815 0.265 0.51
07:31 15 0 900 30.00 681 0.27 0.52
07:46 30 0 1800 4243 680.3 0277 0.53
08:16 1 0 0 3600 60.00 679.9 0.281 053
09:16 2 0 0 7200 84.85 678.8 0.292 0.54
11:16 4 0 0 14400 120.00 676.2 0318 056
03:16 8 0 0 28800 169.71 6725 0.355 0.60
18/12/2012 06:57 23 41 0 85260 29199 6723 0357 0.60

Tabla 3 Consolidacion, cargar de 0.25 kg/cm?

Incremento: 0s kg/em® | | cargaTotal 075 kg/em’ |
Tiempo Lectura
Fecha Hora Raiz Tiempo Deformacién Lineal |micrémetro Rafz del t
Hrs Min Seg Seg (mm)
18/12/2012 06:57 Q 0.00 672.3 Q 0.00
06:57 4 4 2.00 651 0213 046
06:57 15 15 387 647.5 0248 050
06:57 30 30 548 646 0.263 051
06:58 1 0 60 7.75 643.3 0.29 054
06:59 2 0 120 1095 6414 0309 056
07:01 4 Q 240 1549 639.8 0325 057
07:05 8 0 480 2191 638.5 0338 058
07:12 15 Q 200 30.00 637 0353 059
07:28 30 0 1800 4243 636 0363 060
07:57 1 1] 1] 3600 60.00 6349 0374 061
08:57 2 Q Q 7200 84.85 633.7 0386 062
10:57 4 0 0 14400 12000 6313 041 064
02:57 8 Q 0 28800 169.71 627.8 0445 067
19/12/2012 07:07 24 10 0 87000 294.96 627.8 0445 067

Tabla 4 Consolidacion, cargar de 0.75 kg/cm2
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Increment 1 kg/em® | Carga Total: 175 ke/em’® |
Tiempo Lectura
Fecha Hora Raiz Tiempo Deformacién Lineal |micrometro Raiz del t
Hrs Min Seg Seg (mm)

19/12/2012 07:07 0 0.00 6278 0 0.00
07:07 4 4 2.00 611 0.168 041
07:07 15 15 3.87 608 0.198 044
07:07 30 30 548 606 0218 047
07:08 1 0 60 7.75 604 0.238 049
07:09 2 0 120 1095 602 0.258 051
07:11 4 0 240 1549 5998 028 0.53
07:15 8 0 480 2191 5982 0.296 054
07:22 15 0 900 30.00 596.7 0311 0.56
07:37 30 0 1800 4243 5953 0325 057
08:07 1 0 0 3600 60.00 594.1 0337 0.58
09:07 2 0 0 7200 84.85 5926 0.352 0.59
11:07 4 0 0 14400 120.00 590.1 0377 0.61
03:07 8 0 0 28800 169.71 5855 0423 0.65

20/12/2012 07:10 24 3 0 86580 29424 5854 0424 0.65

Tabla 5 Consolidacion, cargar de 1.75 kg/cm?
Incr 2 kg/em® | Carga Total: 575 kg/om’ |
Tiempo Lectura
Fecha Hora Raiz Tiempo Deformacion Lineal |micrometro Raiz del t
Hrs Min seg seg [mm)

20/12/2012 07:10 0 0.00 5854 0 0.00
07:10 4 4 2.00 5705 0.149 0.59
07:10 15 15 3.87 567.3 0.181 043
07:10 30 30 548 565.5 0.199 045
07:11 1 0 60 7.75 563.4 022 047
07:12 2 0 120 1095 561.2 0.242 0.45
07:14 4 0 240 1549 559 0.264 0.51
07:18 8 0 480 21.91 556.9 0.285 0.53
07:25 15 0 900 30.00 5555 0.299 0.55
07:40 30 0 1800 4243 553.9 0.315 0.56
08:10 1 0 0 3600 60.00 552.3 0.331 0.58
09:10 2 0 0 7200 84.85 550.8 0.346 0.59
11:10 4 0 0 14400 120.00 548.8 0.366 0.60
03:10 8 0 0 28800 169.71 5451 0403 0.63

21/12/2012 07:14 24 4 0 86640 294.35 5443 0411 0.64

1.4 Registros de consolidacion de la etapa de descarga.

Tabla 6 Consolidacion, cargar de 3.75 kg/cm?.
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|incremento: -2 kg/cm’ | cargaTotar 175 kgfem’
Tiempo Lectura
Fecha Hera Raiz Tiempe Deformacién Lineal |micrémetro
Hrs Min Seg Seg (mm)
21/12/2012 07:14 0 0.00 2443 [1]
07:14 4 4 2.00 5498 -0.055
07:14 15 15 3.87 5499 -0.056
07:14 30 30 548 550 -0.057
07:15 1 0 60 7.75 550.6 -0.063
07:16 2 0 120 10,95 550.7 -0.064
07:18 4 0 240 1549 550.8 -0.065
07:22 8 0 480 2181 551.1 -0.068
07:29 15 0 300 30.00 551.3 -0.07
07:44 30 0 1800 4243 552 0077
08:14 1 0 0 3600 60.00 552 -0.077
2 0 0 7200 84.85
4 0 0 14400 120.00
8 0 0 28800 169.71
Tabla 7 Consolidacion, esfuerzo de 1.75 kg/cm?®.
|incremento: -1 kg/cm® |  cargaTotal: 075  kejom’
Tiempo Lectura
Fecha Hora Raiz Tiempo Deformacién Lineal |micrémetro
Hrs Min Seg Seg (mm)
21/12/2012 08:14 0 0.00 552 0
08:14 4 4 2.00 5585 -0.065
08:14 15 15 387 559.2 -0.072
08:14 30 30 5.48 559.8 -0.078
08:15 1 0 60 7.75 559.8 -0.078
08:16 2 0 120 10.95 560 -0.08
08:18 4 0 240 15.49 560.9 -0.089
08:22 8 0 480 2191 561.6 -0.096
08:29 15 0 900 30.00 562.3 -0.103
08:44 30 0 1800 4243 563 -0.11
09:14 1 0 0 3600 60.00 564 -0.12
2 0 0 7200 84.85
4 0 0 14400 120.00
g 0 0 28800 169,71

Tabla 8 Consolidacion, esfuerzo de 0.75 kg/cmz.
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Incrementa: -05 kgfemz | | Carga Total: 025  kg/em®
Tiempo Lectura
Fecha Hora Raiz Tiempo Deformacion Lineal | micrometro
Hrs Min Seg Seg [mm)
21/12/2012 09:14 0 0.00 564 0
09:14 4 4 200 568 -0.04
09:14 15 15 3.87 5688 -0.048
09:14 30 30 548 569.1 -0.051
09:15 1 0 60 7.75 569.8 -0.058
09:16 2 0 120 1095 5704 -0.064
09:18 4 0 230 1549 5712 -0.072
09:22 8 0 480 2191 5722 -0.082
09:29 15 0 900 3000 5732 -0.092
09:44 30 '] 1800 4243 575 -0.11
10:14 1 0 0 3600 60,00 5755 -0.115
2 0 ] 7200 B4.85
4 0 0 14400 120.00
8 0 0 28800 169.71

Tabla 9 Consolidacion, esfuerzo de 0.25 kg/cmz.

|incremento: -0.25 kefem2 | | cargaTotak o kgfew’
Tiempo Lectura
Fecha Hora Raiz Tiempo Deformacién Lineal (micrémetro
Hrs Min Seg Seg (mm)
21/12/2012 1014 0 0.00 575.5 0
1014 4 4 2.00 582 -0.065
1014 15 15 3.87 583.2 -0.077
1014 30 30 548 584.2 -0.087
1015 1 0 60 7.75 585.5 01
1016 2 0 120 10.95 587.1 -0.116
10:18 4 0 240 1549 589.1 -0.136
1022 8 0 480 21.91 592 -0.165
10:29 15 0 900 30.00 595 -0.195
10:44 30 0 1800 4243 5983 -0.228
11:14 1 0 0 3600 60.00 601.5 -0.26
2 0 0 7200 84.85
4 0 0 14400 120.00
8 0 0 28800 169.71

Tabla 10 Consolidacién, descarga total.

2 Corte Directo CU.
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2.1 Prueba 2 con un esfuerzo normal de 0.626 kg/cm?®.

No Muestra labrada
Altura Didmetro
1 3.46 4.95
2 3.42 4.95
3 34 4.94
4 3.47 4.92
Promedio 3.44 4.94

Tabla 11 Diametro y altura promedio del espécimen.

Tipo de muestra Peso % de humedad
Peso humedo al inicio de la prueba 109. grs 40.83
Peso humedo al final de la prueba 115.4 grs 49.10
Peso seco 77.4 grs

Tabla 12 Porcentajes de humedad.
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.. | Deformacion Def. vertical

Tiempo lt?cmra DEﬂIerat:mn horizontal | Carga tkg} | ajustada
isegundos} MNumero |wertical fmm} (mm} tmmy
LLLLT 12 52965 0.6E52 00572 LELLLE
0.0938 13 52008 06927 00185 0.0957
0.1875 14 50631 07041 LS 0.2334
0. 2969 15 49772 0.7004 00383 0.3195
0. 3906 16 49475 0. 7088 0.0241 0.3542
0. 5000 17 4. 9300 0. 7089 00377 0.3665
0.5938 18 49217 0. 7087 0.0572 0.3747
0.6875 19 49159 0. 7087 0.0430 0.3806
0. 7960 20 49120 0. 7089 0.0714 0.3845
0.8906 21 4. 00kd] 0.7084 0 (P 0.3924
IRLLLL 22 4 G5 0.7081 0.0193 0.3960
1.0938 23 4 8987 0.7083 0.0241 0.3578
1.1875 24 4 8967 0. 7086 0.0288 0.3998
1.2969 25 4 B8 0.7084 0.06159 0.4017
1.3906 26 4. 8931 0.7084 0.0335 0.4034
IRLLL 27 48917 0. 7088 0.0572 04038
15938 28 4. 8907 07078 00288 04058
16875 28 4 88ED 0. 7080 00572 03079
17969 30 48874 07093 00335 04091
18906 3l 4. 8845 0. 7089 0.0660 04122
PRLLLL 32 48768 0. 7085 00383 04197
20938 33 48764 0. 7086 00714 0.4201
21875 34 48761 07084 00383 0420
2.2969 35 48742 0. 7088 00524 04225
2.3906 b 48744 07084 0077 04221
2,500 a7 48747 0. 7088 00572 04218
25938 38 48713 0. 7086 00241 04252
2.6875 a9 48715 0. 7089 00383 04242
2.7969 40 48601 0. 7089 00572 04274
2 8906 41 4 8660 0. 7086 00288 04296

Tabla 13 Registro lecturas de consolidacion.
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. Deformacion
Tiempe | Defermacién Deformacion horizental ﬂre;? Esfuerzo
. horizontal | Carga (kg) . a corregida | Cortante
(segundes) | vertical {[mm) (mm) corregida (em) (kgfcm?)
{mm)
0.0000 4.6953 0.6297 -0.0534 0.6297 1.5580 18.8555 -0.0028
0.2244 4.6951 0.6298 -0.0628 0.6298 1.5580 18.8554 -0.0022
0.3281 4.6922 0.6302 -0.0628 3.6302 1.5580 18.8552 -0.0033
0.4375 4.6542 0.6283 -0.042% 0.6283 1.5581 18.8562 -0.0023
0.5313 4.6913 0.6255 -(0.0581 0.6255 1.5581 18.8556 -0.0031
0.6250 4.6898 0.6296 -0.0723 0.6296 1.5581 18.8555 -0.0038
0.7344 4.6500 0.6268 -0.0865 0.6268 1.5581 18.85659 -0.0046
0.8281 4.6505 0.6294 -0.0670 0.6294 1.5581 18.8550 -0.00326
0.9375 4.6905 0.6297 -0.0722 0.6297 1.5580 18.8555 -0.0028
1.02132 4.0899 0.6291 -0.0722 3.6291 1.5581 18.8558 -0.0028
1.1250 4. 605 0.6251 -0.0480 0.6251 1.5581 18.8558 -0.0026
1.2344 4.6918 0.6289 -0.0392 0.628% 1.5581 18.855% -0.0021
1.3281 4.6895 0.6291 -0.0581 0.6291 1.5581 18.8558 -0.0021
1.4375 4.6922 0.6292 -0.0439 0.6292 1.5581 18.8557 -0.0023
1.5313 4.6856 0.6291 -0.0722 0.6291 1.5581 18.8558 -0.0038
1.6250 4.6914 0.62594 -0.0292 3.6254 1.5581 18.8556 -0.0021
1.7244 4.6918 0.6250 -0.0722 0.6250 1.5581 18.8558 -0.0028
1.8281 4. 605 0.6289 -0.0524 0.628% 1.5581 18.855% -0.0028
1.9375 4.6913 0.62532 -0.0628 0.6253 1.5581 18,8557 -0.0033
2.0313 4.6500 0.6299 -0.0770 0.6299 1.5580 18.8554 -0.0041
2.1250 4.6500 0.6285 -0.0534 0.6285 1.5581 18.8561 -0.0028
2.2344 4.6921 0.6292 -0.043%9 0.6292 1.5581 18.8557 -0.0022
2.2281 4.0905 0.6299 -0.0439 0.6299 1.5580 18.8554 -0.0022
24375 4.6914 0.6288 -0.0628 0.6288 1.5581 18.85559 -0.0022
2.5212 4.6895 0.6250 -0.0480 0.6250 1.5581 18,8555 -0.0026
2.0250 4.6833 0.6270 -0.042% 0.6270 1.5581 18,8565 -0.0023

Tabla 14 Registro lecturas de corte directo.

2.2Prueba 3 con un esfuerzo normal de 0.827 kg/cm?.

No Muestra labrada
Altura Didmetro
1 3.42 4.96
2 3.42 4.97
3 3.4 4.96
4 3.38 4.96
Promedio 3.41 4.96

Tabla 15 Diametro y altura promedio del espécimen.
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Tipo de muestra Peso % de humedad
Peso humedo al inicio de la prueba 110.5 grs 41.30
Peso humedo al final de la prueba 115.3 grs 47.44
Peso seco 78.2 grs
Tabla 16 Porcentajes de humedad.
. .. |Defermacién Def. vertical
Tiempoe Lectura Deformacion . .
[segundos) [ MNdmero |vertical [mm) horizontal | Carga (ke) | ajustada
{mm] {mm]
0.0000 1 5.7430 0.6197 0.0335 0.0000
0.1562 2 57440 0.6201 0.0477 -0L 0010
0,2500 3 57428 0.6204 0.0430 000032
0.2428 1 57421 0.6200 0.0477 -000001
0.4521 ) 57458 0.6200 0.0524 -0,0027
0.54659 7] 57447 0.6198 0.0572 -0.0016
0.0502 7 57254 0.6197 0.0288 0.0170
0.7500 R 5.5572 0.6200 0.0524 0.1859
0.25594 9 55007 0.6202 0.0524 0.2424
09521 10 53796 0.6324 0.0477 0.2634
1.04659 11 5.2018 0.651% 0.0477 0.4812
1.1562 12 5. 2089 0.6628 0.0235 0.5241
1.2500 12 519959 0.6650 0.0572 0.5431
1.25%4 14 51922 0.6663 0.001% 0.5508
1.4531 15 5. 1908 0.6674 0.0615% 0.5523
1.5625 16 518859 0.6670 0.0477 0.5541
1.6563 17 5.1886 0.6679 0.0572 0.5544
1.7500 18 518597 0.667% 0.0477 0.5532
1.25%4 1% 51924 0.6670 0.0524 0.5507
1.9531 20 51915 0.6679 0.0850 0.5515
2.0625% 21 51895 0.6672 0.0477 0.5530
2.1562 22 51882 0.6671 0.0550 0.5548
2.2050 22 51854 0.6670 0.0524 0.5570
2.3594 24 5.1833 0.6678 0.0714 0.5597
24088 25 51827 0.6085 0.061% 0.5594

Tabla 17 Registro lecturas de consolidacion.

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ

Pagina 141



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo

Facultad de Ingenieria Civil

.. Defermacien
. .. Deformacion . Area
Tiempo Deformacién . horizental . T
] herizental | Carga [kg) o corregida 2
[segundos] | vertical {[mm) acumulada 3 (kzfcm”)
{mm) {cm”)
(mm]

a 5162772 0.751086 0.003402 0.751086| 1.55566051) 18.968822 0.0001754
021875 5.156082 0.747505% -0.08175 0.747505| 1.55573268| 189705985 -0.0043053
0.328125 5.16386 0.750652( -0.067558 0.750652| 1.55566926| 18.9690374| -0.00352614%
0421875 5.16908 0.752008(  -0.000058 0.752008| 1.555064153| 18.90683640| -0.00021527
0.53125 5.1672806 0.750272(  -0.048025 0750272 1.555067092| 18.9692255| -0.00250389
0.025 5157709 0.748482|  -0.053300 QABAR2 | 155571299 18.9701141) -0.002813210
0.71875 5. 100542 0747939 -0.105404 Q747935 155572394 18.9702830| -0.00555024
0828125 5.157442 0747017 -0.105404 Q747017 1.55574252| 18.9708411| -0.005550611
0921875 5.170915 0.752931 -0.01552 4752931 1.55502333| 129679000 -0.00081222
1.03125 5.101032 0.747008| -0.11013> Q747068  1.5557294| 12.970518| -0.00520559
1.125 5.16019% 0.750164| -0.114865 0750164  1.5550791| 18.9692795| -0.00005532
1.234375 5.100597 Q. 745079 0.022326 Q749079 155570096 18.9698179) 0.001176922
1.328125 5.166193 0. 749892 -0.02025 Q749892 1.55508458| 18.9694145| -0.00106751
1421875 5.176368 0.75228) -0.124327 0.75228( 1.555036045| 18.9682296| -0.0005514%
1.53125 5.166905 0.750435) -0.043504 0750435 1.55567363| 18.9691451| -0.0023145
1.625 5169298 0.751357] -0.043504 0.751357 1.5556550%| 18.9686876| -0.00231455
1.734375 5160705 0.747125) -0.110135 0747125 1.55574034| 18.9707875) -0.0058055
1.828125 5.168971 0.750977 0.083826 0750977 1.55500271| 18.9688761| 0.004419134
1.9375 5.165165 0.750001| -0.010789 0750001 1.55568238| 18.9693604| -0.00056876
2.03125 5187353 0.757 0.041249 0.757 1.55554133| 18.9658876| 0.002174%05
2.125 5.164734 0.74897 -0.067558 074897 1.55570316| 18.969872| -0.00356133
2.234275% 5.165328 0.745187 0.008124 07459187 1.555009879 189697643 | 0.000428788
2.22812% 5.17310% 0.751302  -0.053366 0.751302| 1.555656014| 18.9687144| -0.00281327
2.4375 5.165817 0.745024 -0.051212 0.7459024| 1.55570207) 18.9698452| -0.00480820

Tabla 18 Registro lecturas de corte directo.

2.3Prueba 4 con un esfuerzo normal de 0.837 kg/cm?.

No Muestra labrada
Altura Didmetro

1 3.48 4.94

2 3.48 491

3 3.43 4.94

4 3.43 4.94

Promedio 3.46 4.93

Tabla 19 Diametro y altura promedio del espécimen.

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ

Pagina 142




Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo

Facultad de Ingenieria Civil

Tipo de muestra Peso % de humedad
Peso humedo al inicio de la prueba 108.1 grs 39.66
Peso humedo al final de la prueba 114.7 grs 48.19
Peso seco 77.4 grs
Tabla 20 Porcentajes de humedad.
. .. | eformacion Def. vertical
Tiempo Lectura Deformacion . B
. \ horizontal | Carga(kg] | ajustada
[segundoes) | MNidmere |vertical [mm]
[(mm] [mm]
0.0000 1 5.7657 0.9685 0.0761 0.0000
0.1094 2 5.7634 0.9688 0.0524 0.0023
0.2021 3 5.7553 0.9693 0.0808 0.0103
0.2125 4 5.0349 0.9727 0.0572 0.1307
0.4063 5 5.3372 0.982% 0.0761 0.4234
0.5000 & 5.1815 1.0001 0.0714 0.5842
0.60594 7 50550 10059 0.0808 0.7101
0.7021 8 50187 1.0071 0.10592 0.7469
0.8125 9 4,5990 10080 0.0701 0.7601
0.9063 10 4.9829 1.0082 0.0856 0.7827
1.0000 11 4.9738 1.0081 0.0666 0.791%
1.1054 12 4,5651 1.0082 0.0660 0.8000
1.2021 12 4,59570 L0085 0.0950 0.80581
1.212% 14 4,9481 1.0084 0.0714 0.8170
1.4063 15 4.9425 1.0088 0.0714 0.8232
1.5000 16 4.9383 1.0084 0.0950 0.8274
1.6054 17 4,5353 10050 0.0660 0.8203
1.7021 18 4,5323 10087 0.0714 0.8324
1.812% 15 4,59291 10098 0.0950 0.8305
1.2063 20 4.9265 1.00%5 0.0761 0.8391
2.0000 21 4.9248 1.0092 0.061% 0.8408
2.1054 22 4,5230 1.0101 0.0850 0.8421
2.2021 22 4,5216 1.0101 0.0850 0.8440
2.312% 24 4,5199 1.0092 0.0600 0.8458
2.4063 25 4.9208 1.0104 0.0666 0.8443

Tabla 21 Registro lecturas de consolidacion.

GUILLERMO HUMBERTO AVILA AMBRIZ

Pagina 143



Universidad Michoacana de San Nicolas de Hidalgo Facultad de Ingenieria Civil

.. Deformacion
. . Deformacioén i Area
Tiempo Deformacion i horizontal . T
i herizental | Carga (kg) i 1} corregida 2
{segundos) | wertical {[mm] corregida 2 {kafom”)
{mm) fcm’)
{mm)
0.0000 4.7865 1.0211 -0.0486 1.0211 1.5501 18.60438 -0.0025
(0.2344 4.7872 1.0214 -0.0344 1.0214 1.5501 18.6046 -0.0018
0.3281 4.7882 1.0215 -0.0534 1.0215 1.5501 18.6046 -0.0028
0.421% 4.7858 1.0221 -0.0257 1.0221 1.5501 18.6043 -0.0016
0.5312 4. 7867 1.0209 -0.0723 1.0209 1.5501 18.60438 -0.0038
0.6250 4.8153 1.0277 -0.0257 1.0277 1.5500 18.6015 -0.0016
(0.7344 4.8537 1.0347 -0.0770 1.0247 1.5458 18.5581 -0.0040
0.8281 4.8534 1.0321 -0.0352 1.0221 1.5459 18.5594 -0.0021
0.921% 4.8561 1.0355 -0.0486 1.0255 1.5458 18.5576 -0.0025
1.0212 4.8531 1.0338 -0.0352 1.0238 1.5458 18,5985 -0.0021
1.1250 4.8558 1.0343 -0.0250 1.0243 1.5458 18.5583 -0.0012
1.2344 4.8563 1.0348 -0.0581 1.0248 1.5458 18.5580 -0.0030
1.3281 4.8536 1.0349 -0.0770 1.0249 1.5458 18.5580 -0.0040
1.421% 4.8533 1.0348 -0.0257 1.0248 1.5458 18.5580 -0.0016
1.5312 4.8522 1.0355 -0.0534 1.0255 1.5458 18.5577 -0.0028
1.6250 4.8531 1.0332 -0.0534 1.0232 1.5458 18,5988 -0.0028
1.7344 4.8524 1.0340 -0.1145 1.0240 1.5458 18.5584 -0.0060
1.8281 4.8537 1.0347 -0.0534 1.0247 1.5458 18.5580 -0.0028
1.521% 4.8536 1.0337 -0.0257 1.0237 1.5458 18.5586 -0.0016
2.0212 4.8445 1.0349 -0.0344 1.0249 1.5458 18.5580 -0.0018
2.1250 4.8535 1.0340 -0.0628 1.0240 1.5458 18.5584 -0.0033
2.2344 4.8535 1.0347 -0.0203 1.0247 1.5458 18.5580 -0.0011
2.3281 4.8546 1.0348 -0.0534 1.0248 1.5458 18.5580 -0.0028
2.421% 4.8522 1.0338 -0.0435 1.0238 1.5458 18,5985 -0.0023

Tabla 22 Registro lecturas de corte directo.

2.4Prueba 5 con un esfuerzo normal de 1.034 kg/cm?.

No Muestra labrada
Altura Didmetro

1 3.49 4.96

2 3.5 4.95

3 3.49 4.97

4 3.49 4.97

Promedio 3.49 4.96

Tabla 23 Diametro y altura promedio del espécimen.
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Tipo de muestra Peso % de humedad

Peso humedo al inicio de la prueba 108.5 grs 42.20

Peso humedo al final de la prueba 113.7 grs 49.02

Peso seco 76.3 grs
Tabla 24 Porcentajes de humedad.
. .. | Deformacién Def. vertical
Tiempo Lectura | Deformacién ) .
[segundos) | Mdmere |vertical [mm] horizontal | Carga (kg) | ajustada

[(mm) {(mm)]
0.0000 1= 4,5231 00055 006560 UELLLL
0.1054 16 445598 0.0060 01052 0.0632
0.2031 17 LIVFF 0.0050 0.0761 0.8054
0.312% 18 3.5762 0.0062 0.0524 024659
0.4062 1% 31.4796 0.005% 0.0808 1.043%
05000 20 2.46459 0.0057 0.0615 1.0582
0.6094 21 3.4568 0.0060 0.061% 1.0662
0.7031 22 3.4512 0.0059 0.0430 1.0715%
0.812% 22 24477 0.0060 00808 1.0754
0.9062 24 3.447% 0.0050 0.0325 1.0756
1.0000 25 24412 0.0062 006606 1.0219
1.1094 26 2.4404 0.005% 006566 1.0827
1.2021 27 3.4350 0.0058 0.061% 1.0881
1.2125 28 24311 0.0055 0.0572 1.0920
1.40632 29 2.4307 0.0060 0.0714 1.0924
1.5000 20 3.4305 0.005% 0.0666 1.0922
1.6094 21 2.4296 0.0054 0.0572 1.0935%
1.7021 32 2.4255 0,005 0.0282 109706
1.812% 23 34251 0.0058 0.0420 1.0980
1.5062 24 3.4252 0.0052 0.0572 10979
2.0000 5 14211 0.0058 0.0761 1.0991
2.1054 26 3.4229 0.0059 00950 1.1002
2.2031 37 2.4208 0.0055 0.0152 1.1023
2.312% 28 31.4186 0.0057 0.0666 11045
2.4063 25 2.4195 0.00506 0.0714 1.1036

Tabla 25 Registro lecturas de consolidacion.
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. Deformacicn
. .. |Deformacién . Area
Tiempo Deformacién . horizontal . T
. herizental | Carga (kg) \ o corregida 2
[segundos) | vertical {mm) corregida = (kgfcm™)
{mm) fcm”)
{(mm])

0.0000 3.5185 0.0062 -0.0818 0.0000 1.5707 15,2384 -0.0042
0.1406 2.5220 0.00065 -0.0770 0.0002 1.5707 19.3382 -0.0040
0.2344 2.5629 0.0069 -0,0352 0.0007 1.5707 19.3381 -0.0020
0.2428 2.5626 0.0065 -0.0770 0.0002 1.5707 19,3283 -0.0040
04275 31.5628 0.0067 -0.1054 0.0004 1.5707 19,2382 -0.0055
0.5212 3.5624 0.0058 -0.0486 -0.0004 1.5707 19,2387 -0.0025
0.6406 2.5620 0.0072 -0.0061 0.0010 1.5706 19.3379 -0.0003
0.7344 2.5632 0.0068 -0.0628 0.0006 1.5707 19.3381 -0.0032
0.8438 3.5622 0.0068 -0.0722 0.000% 1.5707 19,2382 -0.0037
0.9275 31.5618 0.0068 -0.0770 0.000% 1.5707 19,2382 -0.0040
1.0212 3.5625 0.0067 -0.0352 0.000% 1.5707 15,2382 -0.0020
1.1406 2.5635 0.006% -0.0670 0.0002 1.5707 19.3382 -0.0035
1.2344 2.5680 0.00065 -0.1101 0.0002 1.5707 19.3382 -0.0057
1.2428 3.5623 0.0065 -0.0675 0.0004 1.5707 19,2382 -0.0035
1.4375 2.5624 0.0065 -0.0865 0.0002 1.5707 19,3283 -0.0045
1.54659 3.5622 0.0070 -0.0865 0.0008 1.5707 15,2381 -0.0045
1.6400 2.5621 0.0068 -0.0770 3.0006 1.5707 19.2281 -0.0040
1.7344 2.5613 0.0062 -0.0723 0.0001 1.5707 19.3334 -0.0037
1.2438 3.5638 0.0061 -0.0439 -0.0002 1.5707 19.3385 -0.0023
1.9375 2.5629 0.0065 -0.0628 0.0004 1.5707 15,2382 -0.0022
2.04659 3.5628 0.0071 -0.0628 0.0008 1.5707 15,2380 -0.0032
2.14006 2.5651 0.0060 -0.086% 30.0004 1.5707 19.2382 -0.0045
2.2344 2.5631 0.0068 -0.0439 0.0005 1.5707 19.3382 -0.0023
2.3438 3.5620 0.0067 -0.0628 0.0005 1.5707 19.3382 -0.0032
2.4375 2.5641 0.0069 -0.0628 Q0.0007 1.5707 19,2381 -0.0022
2.54659 3.5625 0.0045 -0.0722 -0.0013 1.5707 15,2391 -0.0027

Tabla 26 Registro lecturas de corte directo.
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