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CURNO DE GEOTECNIA
- APLICADAALASLT’s Y SE's

TEMARIO:

1. La geotecnia y ramas auxiliares de la ingenieria
civil en que se apoya.

2. Estudios de mecanica de suelos basicos
a. Criterios para definir fa exploracion.
~b. Exploracion y muestreo en suglos,

¢. Exploracion y muestreo en rocas.



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Conocer la
estratigrafia
del sitio

Conocer las condiciones
de presion del agua del

subsuelo
OBJETIVOS DEL
PROGRAMA DE EXPLORACION
GEOTECNICA Hundimientos
regionales

Determinar las propiedades
mecanicas de los suelos

Fig. 2.1, Objetivos de la exploracién *
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CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Recopilacion de la informacién disponible del sitio

' —
[y INVESTIGACION Interpretacion de fotografias aéreas de la zona

L PRELIMINAR

-

Recorrido de campo

! Informacion fotogréfica

L]

interpretacién geolégica del sitio

| Levantamiento Reconocimiento de discontinuidades
geologico

Identificacién de fendmenos
geodindmicos

I I I

Método geosismico de refraccion |

Exploracién
geofisica

Método de resistividad eléctrica

Pruebas de penetracién I
Exploracion, Muesireo de suelos y rocas J

3

muestreo y
pruebas de
campo

2. INVESTIGACION
DE DETALLE

Pruebas de resistencia y deformabilidad |

Pruebas de permeabilidad :]

Propiedades indice

Pruebas de
laboratorio

Indicadores del nivel freatico

Instrumentacion Piezémetros

de campo

_]
Propiedades mecanicas :’
]
|
l

Bancos de nivel

Puntos de referencia superficiales J

Fig. 2.2, Etapas del programa de exploracién geotécnica



CURSQ DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Litologia
1. Identificacion de : Estratigrafia
Estructuras
Fallas
2. Reconacimiento de Fracturas y juntas _ |
discontinuidades Estratificacion
J

Cavernas o cavidades de disolucion

Taludes inestables

Externos Zonas de alteracion J

, ., Zonas de erosion
3. ldentificacion de ’ -
fenomenos geodinamicos -
g Fallas activas
Internos Vuicanismo y sismicidad

Tectonica

Fig. 2.3, Objetivos del levantamiento geolbgico



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

TABLA 1.1 ODesarrollo de las ‘estapas de exploracidn para una obra civil

ETAPA ESTUDIOD PES ARROLTLO R
Topografia ) Recopilacién de Y2 informacidn disponible
8 fotogrimetrfa
5 |
% £ Recopilacisn bibliogrifica y cartogrifica
- E Geotecntia
23 Estudlo de sensores remotps [Otogeologfa
u o Otros
&
Recorridos de campo
Topografia fotograsetrfa
Levantamientos topogriéficos
Litologfa, estratigraffa y estructuras
Fallas
Reconocimiento de Fracturas y juntas
. discontinuidades Estratificacién
‘ Levantamientos , Discontinuidades
I;’ Geotécnicas Estabilidad de taludes
' Externd < 2onas de alteracién y
= . Fenimenas erosidn
- de
- " 5 Fallas activas
= ; G“g;"“'—'— Interna < Yylcanismo y ;ismicidad
-] Tecténlce
< o Localizacién de roca :. .. 4
u Localizacién del ni. el fredtice
_§ Geof fsica Estratigrafia
o Calidad de 1os materfales
§ Muestras ﬁ; svelos :lteradas e inalteradas ‘ ,
- Recuperacidn de nicleos de rocs y muestreo iategra
v Geotecnia | Perforaciones Inspeccién de las paredes de los pozos
] (1Y y Fotografia)
v Muestras ciébicas de suelos y rocas
5 Estratigrafia
= ' Excavic iones Caracterfsticas estructurales de los micizos
X Observacién de fallas y fracturass
fesistencia y deformabilidad
o' % Perweabllidad
Estado de esfuerzos tecténicos
Propledades Indice
{::::::o:o Propiedades mecinicas
Mineralogia y petrograffa
Localizacién y Obtencifn de materiales de construccién
¢ cublcacisn de
= £ Geotecnia { bances y ensaye
:;:'2; de materiales ﬂ Definicién de métodos constructives
S Piezometria
S Instrumentacitn § Instrumentacidn de fallas y tal.ics
S Geotecnta y Pruebas de inyeccibn
- Coatrol Inflvencia de 1a obra en ', procesos geoldgices
L ]
=3
o




CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

TABLA 13 CRITERIO DE SELECCION DE MUESTREADORES
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CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Tipos de exploracion
Metodos indirectos (geofisicos)

- Refraccion sismica
-~ Resistividad electrica

Métodos directos

- Pozos a cielo abierto

- Perforacion con pala posteadora y barrenas
helicoidales

- Sondeos de penetracion estandar

- Muestreo inalterado con tubo shelby
- Muestreo con barril Denison

- Sondeos de cono eléctrico

- Sondeos de cono dinamico

- Sondeos exploratorios en roca



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Meétodos indirectos (geofisicos)

Refraccion sismica

Objetivo. Deducir |a estratigrafia y las propiedades
mecanicas de los suelos, a partir de la interpretaciéon de
los tiempos de arribo de ondas refractadas en los estratos
de mayor densidad. ‘

Equipo amplificador, oscilégrato,
?egistrador fotografico y reloj

Origen de____Gedfonos |
erturb T |
- [ cibn 1 | 7

S

Disbarador-

./ Frontera
entre estratos
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o
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CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos geofisicos

Resistividad eléctrica

Objetivo. Deducir la estratigrafia y la posicién del nivel de
aguas freaticas, a partir de la interpretacion de las
resitividades medias en los suelos.

Resistividad = p= 2 - d-.:;-
Minampéﬂmetro (n Bater'ias
S

.Potencibmetro (V) Carrete
0 of

Electrodos de Electrgodo de
Electrodo de potencial corrienie
corriente

\\%ﬁj_ —~ 4
| S

Figura A-12. Esquema del dispositivo para exploracién geofisica por el método
de resistividad eléctrica.
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CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Pozos a cielo abierto

Objetivos:

Observar directamente la estratigrafia del suelo

Obtener muestras inalteradas de los estratos
principales

Obtener muestras integrales de la pared del pozo

Realizar pruebas de resistencia al corte in situ por
medio del torcometro de bolsillo

Proyeccion del

/ corte A- A

-,

}
v

. P
i

F16 E4-2 LABRADO DE MUESTRAS



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Pozos a cielo abierto

/Lorguero
Esquinero = ]
e T I A
\'it"_L sl 5o1.5un'?/"
|

15 e 20 cm -t
/—Tubiones

T‘( 130w

Lorguero 5 8 20 tm
f | _——
ICx 20
3 i 3 -
Esquinero 7 - 1
//
Lorguero 1 @ [).5020m
{Se decrementa con
=t  ia profundidad)
Tublones/ _ ,\VLV_"' Cufios donde se
| 4~ requiero ajustar
=
5 8 |
1
2 Mﬁgﬁ

C ORTE A-A

FIG E4-1 ADEMADG PARA UN POZ0 A CIELO ABIERTO



CURSO:-DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos
Perforacion con pala posteadora y barrenas helicoidales

Objetivos

- Obtencidon de muestras alteradas, pero representativas
en cuanto a contenido de agua. El paso de la helice
debe ser cerrado para suelos granulares y abierto para
suelos plasticos.

- Determinacién aproximada de la estratigrafia

Apéndice

=C.

{a}

Figura A-1. Herramijentas para sondeos exploratorios por rotacibn,
a) Barrenos helicoidales.
b) Posteadora,

{na



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos
Sondeos de penetracion estandar

Objetivos

- Obtencion de la resistencia al esfuerzo cortante del
suelo mediante el numero de golpes necesario para
hincar el penetrémetro estandar.

- Recuperacién de muestras alteradas con contenido de
agua natural -
- Determinacion de la estrartigrafia del subsuelo

2 3.90 Cuergo

O-OLI.!»O
'LO 1.00 VélvulIosIéﬂcu
T

2100

—~F
1T

20000

ol

—
1.50
vdivula de varilia

—|

Trompa
de puso

o
&

—o+

Aristos
ligeramente
Acetociones en cm tedondecdas

FIG E7-2 PENETROMETRO ESTANDAR
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CURSO DE MECANICA DE SUELOS
“METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Mosa golpeadorq
de acero

Moalacate Barra quig

de friccion
Yunque de golpeo

1

Barras AW o BW

- Penetrémetro

7 |-}~"estdndar

FIG E7-3 PRUEBA DE PENETRACION ESTANDAR



CURSO DE :MECANICA DE - SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos
Muestreo inalterado con tubo shelby

Objetivos:

- Recuperacién de muestras relativamente inalteradas,
en cuanto al contenido de agua y estructura naturales.

- Determinacion de la estrartigrafia del subsuelo

- Esta prueba generalmente se realiza en conjunto con
la de penetracion estandar, de manera que se pueden
seleccionar los estratos mas importantes o
representativos para obtener estas muestras
inalteradas.



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Muestreo inalterado con tubo shelby

-{rz.‘to*‘i B
1 B{Aw :
: Cuerdo{BW

€.00

N

100.00
“tr |
l 9.6 g Acotacion: cm
1016 # T
(1) Tres tornilios allen @ 120° @ Tubo -

@ Aro sello de hule ® Estéra metdlica

@ Perforacidn ® Cuerda repujada
Unidn con fornilies allen Ulnién concuerda

- Repujodg

FIG A1-1 MUESTREADQOR Dt PARED DELGADA CON VALVULF
ESFERICA DE PIE




CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Muestreo inalterado con tubo shelby

2fo|{_ T
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ng !
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: 5 ;
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FIG A2-2 MUESTREADOR DE TUBO DENTADO CON VALVULA ES-
FERICA DE PIE



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Muestreo inalterado con tubo shelby .
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FIG A2-1 MUESTREADOR DE TUBO DENTADO



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Cuerdo NW
8.00
Muestreo con barril Denison -~ [ : !
- Recuperacion de 1
muestras de suelos Cobero embaterodo
[a) s
muy duros o compactos. is.00 |[ied VRHAL
R _ o) Q
~ Estas muestras , | e e
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I |
100.00
< =
k El
Zopalg
h:]?;ca
1 li y d
9610 T
-,
0 / 4

] d
((\- I
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CURSO DE MECANICA DE S[JELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Sondeos de cono eléctrico y dinamico

Objetivos:

Con el cono eléctrico se puede determinar la variacion
con la profundidad de la resistencia de punta y friccion
del suelo.

El cono dinamico determina la resistencia del suelo
mediante su hincado con golpes.

Con la interpretacion de ambos procedimientos se
pueden identificar cambios estratigraficos.

Mediante correlaciones empiricas se puede inferir la
resistencia al corte del subsuelo.

ubo de
erforacién

o -

Ademe

Barra de
15 mm

Cono eléctnce

Cono dinamico

21



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Sondeos de cono eléctrico y dinamico
:

Registrador de dos canales

Fig. 2.9, Operacién del cono

2l



CURSQ DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos
Sondeos exploratorio en roca

Objetivos:

- Se tiene una recuperacion continua de nuicleos de
roca, con la finalidad de obtener el indice de calidad de
roca (RQD). -

- Se determina la estratigrafia de los estratos de roca.

- Alas muestras obtenidas se les pueden realizar
pruebas de laboratorio para determinar sus
propiedades fisicas y mecanicas.



CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Sondeos exploratorio en roca

-

Trinea de ocere

{a) Tuberio de perforoc'lé_n

Muestraoder Forro durg
Cobazo de monioe

4N A W-lll i

Suspension

. Vdivula corfodora del oQug
de opoyo Cojinates
(b}

Varillo de parforocion
Aguo de lovodo ¥ municiones

AR R A

Tuberia de odeme

rusttimatdhobracirtecect

e
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Pedocero depositade
e el cdiig

STy

TE 5

77

s

Cortadar

B Gt S Y B

Tubo muestreador

AR RRAANY
T p——-

= Corgzon [muestra}

Munition#s aplostadas

(e} {d)

Figara A-10. Fquipo para muesireo en roca,

8) Miquina perforadora

b} Muestreador para broca de diamante
¢) Muestreador tipo cdliz

d) Algunos tipos de brocas
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CURSO DE MECANICA DE SUELOS
METODOS DE EXPLORACION

Métodos directos

Presiometro

Line.a de gas

Mandmetro

( Valvula de alivio

5

Controlador
presidn - volumen

- Unida de

control

Linea de agua 7

L ————

i

Gas comprimido

Mandémetro

Nivel de terrano

.

~:  Camara exterior de

Zona dei bamreno -
bajo esfuerzo -

-ey. tonfinamiento

..g

Zona del barreno

//— bajo medicién
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Fig. 2.46, Presiémetro
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“GEOTECNIA APLICADA AL ANALISIS Y DISENO DE LINEAS DE
TRANSMISION Y SUBESTACIONES ELECTRICAS”

TEMA 2. ESTUDIOS DE MECANICA DE SUELOS BASICOS

NOTAS SOBRE LOS FUNDAMENTOS DE LA
MECANICA DE SUELOS

M.l. CARMELINO ZEA CONSTANTINO

DR. RIGOBERTO RIVERA CONSTANTINO
Profesores de Carrera de Tiempo Completo, UNAM
Otofio de 2004
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NOTAS SOBRE LOS FUNDAMENTOS DE LA
MECANICA DE SUELOS

1. ORIGEN DE LOS SUELOS

Toda obra de Ingenieria civil tendra que ser desplantada ya sea en un suelo o
sobre un manto rocoso. E! tipo de cimentacidn que se requiera depende de
factores tales, como el tipo de suelo, los asentamientos permisibles de la
estructura, la magnitud y distribucion de las cargas, la presencia de aguas
freaticas, 1a sismicidad, la velocidad maxima del viento, el hundimiento regional,
etc.

La geologia, auxiliar de 1a ingenieria civil, clasifica los sedimentos no consolidados
en dos grandes grupos como son 10s suelos residuales y los suelos transportados

Los suelos residuales son el producto de la desintegracion y alteracion de los
componentes minerales de la roca madre debido a los agentes climaticos como
pueden ser la humedad, la congelacion del agua entre las grietas, la exposicion
solar, etc. El espesor de un suelo residual puede ser de unos cuantos centimetros
a varios metros dependiendo del clima y fisiografia de la regién. En zonas
tropicales y subtropicales el espesor de los sedimentos suele ser relativamente
grande. Generalmente esfos suelos se reconocen porgque su granulometria se
hace mas gruesa con la profundidad, siendo muy variable desde grandes
fragmentos, grava, arena, limo, arcilla y coleides (arcilla de tamafio
extremadamente pequefio). La densidad y grado de cementacion también suelen
variar con la profundidad; las densidades mas bajas pueden encontrarse en la
parte superior del suelo debido al fenomeno de lixiviacion que consiste en el

arrastre de sedimentos finos hacia las partes mas profundas por corrnentes de.

agua. Las propiedades de compresibilidad pueden ser altas a muy altas En el
caso de areas volcanicas, pueden generarse arcillas montmoriloniticas de
caracteristicas expansivas. Es importante sefialar que los sedimentos residuales
suelen presentar los mismos defectos estructurales que el macizo rocoso que les
dio origen como pueden ser grietas, fallas, juntas, etc.

Los suelos transportados son el producto de la accidn de agentes de transporte
que actuan sobre la roca madre o el suelo original entre los que vale la pena
mencionar el viento, los rios, las fuerzas de gravedad, los voicanes y los glaciares,
generando depdésitos eodlicos, aluviales, lacustres y marinos, de piemonte,
volcanicos resientes y glaciares.

Los sedimentos edlicos son materiales transportados por el viento a un lugar
donde se acumulan, formando dunas, ioess, playas edlicas y grandes depositos
de polvo volcanico durante las erupciones volcanicas. Estos depésitos son
caracteristicos de regiones aridas donde el nivel de aguas freaticas se encuentra a
gran profundidad. Pueden llegar a presentar alta a muy alta compresibilidad. Los
loess tienen la peculiaridad de cambiar sus propiedades mecanicas ante cambios

3



en el nivel de aguas freaticas o condiciones de filtracion, sufriendo una subita
compactacion si soportan la carga de una estructura.

Los sedimentos aluviales son arrastrados y depositados por el agua en
movimiento. Debido a cambios de velocidad del agua a lo largo del cauce se van
depositando los tamafios de los granos en el lecho del rio en forma gradual desde
los grandes fragmentos de roca, para velocidades elevadas del agua, hasta los
tamanos de granos de suelo como son gravas, arenas, limos y arcillas En general
son bien graduados y medianamente compactos a muy compactos. Los
sedimentos finos pueden presentar mediana compresibilidad, pero los cuarzosos
pueden tener baja @ muy baja compresibilidad.

Los sedimentos finos a muy finos como limos y arcillas son depositados cuando el
agua en movimiento sufre una disminucion de velocidad, como en los lagos,
lagunas marginales, estuarios y deltas. Pueden contener matena organica coloidal
o pueden estar compuestos totaimente por matenal organico como la turba. Su
compresibilidad puede ser mediana a muy alta. En estos suelos es muy importante
estudiar la evolucidn de las deformaciones con el tiempo cuando se aplica una
carga, fendmeno conocido como consclidacion. La resistencia al esfuerzo cortante
es media a muy baja.

Los depositos de piemonte son sedimentos acumulados al pie de las montanas en
su pendiente final debido a avalanchas, deslizamientos, etc. Contienen materiales
de todos tipos y tamafo de granos, incluyendo vegetacién, troncos y materia
organica fina. Son suelos sumamente erraticos, haciendo que su compresibilidad
sea muy variable y se tenga que determinar con gran detalle, lo mismo ocurre con
la resistencia al esfuerzo cortante. Cuando descansan en un lecho de matena
organica en el contacto con el talud original pueden presentar inestabilidad cuando
se aplican sobrecargas en ellos.

Los depositos volcanicos recientes forman un grupo muy especial debido a su
gran variedad, como son grandes fragmentos de roca, lajares, ceniza volcanica,
detritus y vidric volcanico. Pueden clasificarse como sedimentos edlicos, aluviales
o lacustres dependiendo del ambiente donde se sedimenten. Cuando sufren el
ataque de la intemperie se pueden clasificar como residuales.

Los depositos glaciares se forman cuando el hielo que se desliza lentamente en
los glaciares, pudiendose clasificar como aluviales, lacustres o incluso, edlicos o
residuaies. '

2. PROPIEDADES iNDICE

Para comenzar a entender el comportamiento de los depésitos de suelo es
necesario analizar ciertas propiedades que funcionan como un “indice”, o sea que
proporcionan una idea del comportamiento del matenal en estudio en comparacion
con otro; por ejemplo, la cantidad de agua en su interior, su densidad etc. Un suelo

oy



comparativamenie mas humedo que otro podria presentar menor resistencia o
mayor deformabilidad que aquel.

2.1 DEFINICIONES FiSICAS

Consideremos una muestra de material obtenida del subsuelo a una cierta
profundidad. ldealmente es posible separar en un esquema llamado “diagrama de
fases” (Fig 2.1), sus tres componentes basicas, esto es:

1. Los solidos, son los granos del suelo que pueden variar en tamafio, forma,
textura, etc., y que también dan lugar a los poros o espacios intergranulares.

2. El agua y otros liquidos, que generalmente se encuentran mezclados con aire
en la naturaleza.

3.- El aire v otros gases, como el carbonico.

... VOLUMENES A PESOS
OV, . ARE =0.0
Moo
Vm Y AGUA Wy 0 W
A VA SOLIDOS W,

Fig. 2.1 Diagrama de Fases del Suelo

Volumen de la muestra' Vo, = V, + V;
Volumen de vacios V, =V, + Vy
Volumen del aire

Volumen de! agua

Volumen de sdlidos

Peso del agua

Peso de sohdos

Peso de la muestra. Wy, = W,, + W,

3

<

H

<<<<<

w
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A partir del diagrama anterior es posible establecer los siguientes conceptos ©
definiciones llamadas refaciones fundamentales que aparecen en la tabla 2.1



Tabla 2.1 Definiciones Fundamentales

mn

CONCEPTO FORMULA RANGO DE VALORES
TEQORICO

Peso especifico o, Mayor que cero
ym B l/m

Peso especifico seco W, Mayor que cero
Yu= I—/;

Peso especifico saturado W TV, Mayor que cero
1w = peso especifico del agua T v

Peso especifico
sumergido

o WiVr -V,

£oom

Mayor que cero

r
Peso especifico de W, Mayor que cero
solidos Vo=
Densidad de solidos 22 Mayor que 0
e
Contenido de agua 14 Mayor o iguatl a cero

Relacién de vacios

Mayor que cero

Porosidad

entre 0y 1

Grado de saturacion

/
G, (%) = 7= x100

entre 0y 100%

Grado de saturacion de
aire

1

G
o _ T u
G, (%) = v x100

entre 0 y 100%

Tabla 2.2 Correlaciones

}/Hl

yd:l%—a)

:/\af:yd-{-nyu‘

Yo=YV — 7

e= i"—s\ -1

}/u'

e

l+e

G. (%) = 22100
e




Se sabe que en general un suelo granular entre mas compacto se encuentre
mejores son sus caracteristicas de resistencia y deformabilidad, por lo que
Terzaghi introdujo el concepto de Grado de Compacidad o Compacidad Relativa,
C., y la definié como.

C, (%) = TS 1100

('!“c’!-\ - emln
donde:
€max Relacion de vacios para el estado mas suelto del suelo
€min Relacion de vacios para el estado mas compacto.
@nat Relaciéon de vacios en el estado natural

En el caso de suelos compactados, una forma de medir su compacidad es a
través del concepto de Grado de Compactacion o Compactacion Relativa, CR,
definida como:

CR(%) - yr.'r.um - }/dmin _\,100

Yaman ™ Y
siendo:
Fdmax Peso especifico seco para el estado mas compacto del suelo
Ydmin Peso especifico para el estado mas suelto.
Ydcom Peso especifico para el suelo compactado en el campo.
Ejemplo

Una pastilla de suelo es labrada dentro de un anillo de acerc inoxidable que la
confina lateralmente. Los datos son:

Diametro intenior del anillo = 7.98 cm

Altura del anillo = 2.03 cm

Peso del anillo = 158.15 g

Peso del anillo mas la muestra humeda = 135.58 g
Peso del anillo mas la muestra seca = 215.38 g
Densidad de solidos = 2.50

Obtenga usted:

a) El peso especifico de la muestra

b) El contenido de agua

¢} El peso especifico seco

d) La relacion de vacios

e) La porosidad

f) El peso especifico saturado

g) E! grado de saturacion de la muestra



Respuestas:

Primero dibujaremos e! diagrama de fases de forma numérica, como se muestra

en el siguiente esquema:

... VOLUMENES (cm® ‘
101.53- 0.29
22 89
n*7.98%/4 = 78.64
=101.53 78.35
2289 | 57.23/2.50
| =2456

....................................

e PESOS (9
AIRE =00
135.58-
AGUA 57.23= | 135.58
78.35
sOLpos | 57.23 -

Con las correlaciones de la tabla 2.2 podemos obtener directamente:

) m = —]-3?;§ - 3 tf
101.53 m’
B) &= 03> £100 =136.90%
37.23
e
o) ¥, = 223 056
101.53 m
d) e= 78.64 _ 3.43
22.89
e) n= 78.64 =0.77
101.53
7 G, =532 1100 = 99.6%
78.64
1.34 t
= 2056,
74T 141369 m’
-7
G = 369323 11002996 %
343

1

e=-———2.50

0.56

—-1=3.43;

343
n—_—.-ﬂ

=——r=0.77
1+3.43 y

Je



2.2 PROPIEDADES DE LOS GRANOS

Las caracteristicas de los granos conforman otro grupo de propiedades que
proporcionan una idea del comportamiento mecanico de la masa de suelo. Se
clasificar en: Forma, Mineralogia, Densidad, Dureza, Granulometria y Plasticidad

Los granos gruesos corresponden a los tamanos relativamente grandes de gravas
y arenas Los granos finos corresponden a los tamanos microscopicos de limos y
las “laminas” a los tamafios microscopicos y submicroscépicos de arcillas.

2.2.1 FORMA

Es necesario aclarar que la “forma” de los granos sélo tiene relevancia en el caso
de suelos gruesos, donde se pueden identificar a simple vista las siguientes
formas de granos:

a) Esférica
b) Semi-esférica
¢) Semi-angulosa

d) Angulosa -

e) Lajeada
Los granos de forma esférica tienen mayor resistencia al rompimiento que un
grano del mismo material de forma angulosa. Los granos de forma lajeada
tenderan a formar ‘“estructuras” anisotropicas, con mayor resistencia a la..
conductividad hidraulica en una direccion (por ejemplo la vertical) que en otra (por
ejemplo la horizontal). '

2.2.2 MINERALOGIA

Los minerales de los granos gruesos son producto de la roca madre de donde se
originaron, siendo los mas comunes los silicatos (feldespato de potasio, sodio ©
calcio, micas, oliving, serpentina, etc.), los éxidos (cuarzo, limonita, magnetita,
corindén, etc.), los carbonatos (calcita, dolomita, etc.) y sulfatos (anhidrita, yeso,
etc.)

Los minerales de las laminas de tamafio microscopico y sub-microscopico (menos
de 0.002 mm) que constituyen un suelo arcilioso se clasifican en tres grandes
grupos. caolinitas, montmoriionitas e llitas.

Las caolinitas {de! Caolin, arcilla con la que se fabrica la porcelana en China)
estan formadas por una pelicula silica y otra aluminica que se van superponiendo
hasta formar la 1amina arcillosa.
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Las montmorilonitas (de la region de Mont Morillon, Francia) se forman por una
pelicula aluminica por cada dos silicas que se superponen hasta forma la lamina.
Las moléculas de agua pueden introducirse dentro de la masa de la 1amina entre
las peliculas formando lo que se conoce como agua de placa. Las laminas
montmoriloniticas tienen la propiedad de adsorber agua y consecuentemente sufrir
un fuerte hinchamiento o expansion en su presencia. La bentonita, usada para
estabilizar los barrenos de exploracion, es una arciila de este tipo.

Las ilitas (Grim, R.E.) al igual que las montmorilonitas estan formadas por una
pelicula aluminica entre dos silicas, pero con la diferencia de que forman grumos
con menor tendencia a adsorber el agua, por lo que su expansividad es menor que
la de las montmorilonitas.

2.2.3 DENSIDAD DE SOLIDOS

La densidad de los granos es un parametro que no sélo funciona como una
propiedad indice sino que también interviene dentro de los calculos para la
determinacién de las propiedades mecanicas como en el caso de la

compresibilidad de los suelos.

En la tabla siguiente se proporcionan los rangos de variacion de ia densidad de
solidos de algunos componentes de 10s suelos:

Tabla 2.3 Densidades de solidos de algunos materiales

MATERIAL Ss
Cuarzo 2.65-2.67
Feldespatos 2.54-2.78
Moscovita 2.80-2.90
Biotita 3.00-3 10
Augita 3.20-3.40
Hornblenda 320-3.50
Calcita 272
Dolomita 2.85-2.87
Yeso 2.32
Talco 2.70
Limonita 380
Magnetita 5.17
Hematina 5.20
Fragmentos de roca 2.50-3.00
Arcilla de la Ciudad de 2.20-2.50
Meéxico
Turba 1.50-2.10
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Para medir la densidad de sdlidos en el laboratorio se hace uso del Principio de
Arquimedes, usando un matraz con una sefal en su cuello llamada "marca de
aforo”. Lo anterior se explica graficamente mediante el siguiente diagrama;

FRASCO SIN FRASCO CON
__________________________ MATERIAL® MATERIAL" e
FRASCO+AIRE FRASCOQ+AIRE

‘ = AGUA NO - AGUA NO :

: Whatewz - WW‘ | DESPLAZADA DESPLAZADA | P Wisw :
bW Ty AGUA W. T
: ; %2 | POSTERIORMENTE SOLIDOS s :
P P DESPLAZADA | | | R :

*LA TEMPERATURA DEL AGUA ES LA MISMA EN AMBOS CASOS
Fig 2.2 Obtencidn de la Densidad de Sélidos

W Peso del matraz con agua hasta la marca de aforo

W1 Peso del agua no desplazada por los sdlidos

W2 Peso del agua desplazada por los solidos

W, Peso de los solidos

Wiw Peso del matraz con sélidos y agua (suspension) hasta la marca de aforo

El volumen de"los sélidos es igual al peso del agua desplazada por ellos dividido;
entre el peso volumeétrico del agua, esto es:

Vo=t
},\I
Pero del diagrama anterior:
lel: = H/f"' _W,fw + W\
De donde
14
S=— -
W W +W

El diagrama anterior requiere que las temperaturas en ambos casos sean las
mismas, como es muy dificil mantener siempre la misma temperatura en el
laboratorio, se hace uso de una “grafica de calibracién del matraz” en donde se
dibujan los diferentes pesos del matraz con agua hasta la marca de aforo a
diferentes temperaturas, usando un termémetro con precision de 0.1° con
graduaciones de cero a 50°. Posteriormente durante el ensaye se mide la
temperatura del frasco con la suspensién en tres posiciones: abajo, en medio y
arriba, definiéndose un promedio de las tres si no varianen + 0.1°,

El matraz debe estar limpio para lo cual se utiliza una mezcla al 20% de dicromato
de potasio disuelto en agua caliente, dejando enfriar la solucidén y mezclandola al



B80% con acido sulfurico. Se bafia el matraz con agua bidestiiada y con alcohol.
Finalmente se enjuaga el matraz con éter sulftirico y se coloca boca abajo durante
10 minutos para eliminar los vapores. Durante el ensaye no debe tocarse el cuello
del frasco con las manos para no adhernrrle grasa corporal, sino con toalias sanitas

Para eliminar el aire contenido en el agua y en la suspension se hace uso de un
sistema de vacio incluida una bomba de vacio, tuberia, mangueras, tapones, etc.,
y un Bafo Maria graduado a diferentes temperaturas, que sirve para acelerar el
proceso de succion de aire.

2.2.4 DUREZA

Es importante identificar el grado de dureza de los granos que componen un
suelo, ya que por ejemplo los granos de una arena cuarzesa son mucho mas
resistentes y menos compresibles que los granos mucho mas ligeros que
componen un tezontle.

En la siguiente tabla se enlista la Escala de Dureza de Moss de los minerales’

Tabla. 2.4 Escala de Dureza de Mohs

- Mineral Dureza Identificacion en campo

Talco 1 Marca los tejidos )

Yeso 2 Se puede arafiar con la una

Calcita 3 Se puede rayar con una moneda de

cobre

Fluorita 4

Apatita S Se puede rayar con una navaja

Magnetita 6 Araia el vidrio de una ventana

Cuarzo 7 No se puede rayar con una navaja
| Topacio 8

Corundo 9 No raya el diamante

Diamante 10 No raya otros diamantes

2.2.5 DISTRIBUCION GRANULOMETRICA

Al igual que la forma, la distribucion de los granos por tamafios solo tiene
importancia en el caso de los suelos gruesos. Para tal efecto se utiliza un juego de
mallas o tamices a base de filamentos de acero inoxidable, identificadas ya sea
por el tamafio de la abertura en pulgadas o por ! numero de hilos o filamentos por
pulgada cuadrada como se indica en la siguiente tabla:



Tabla 2.5 Juego de mallas para la prueba granulometrica

MALLA # 3" 2" 1" 47 12t e 4 10 20 40 60 100 200

ABERTURA 762 508 254 191 127 952 476 200 084 042 025 0.145 0.074
(rm) :

Los granos de un material se identifican por su “nombre” de acuerdo con su
tamafno. En la siguiente tabla se dan los nombres de los granos gruesos y sus
rangos de variacion en tamanaos;

Tabla 2.6 Nombre de los granos segun su tamano

NOMBRE DEL PROPIEDAD TAMANO
GRANO {mm)
Fragmento de roca No aplica Mayor de 76
Gruesa 30a76
Grava Media 19 a 30
Fina 476 a19
Gruesa 2a4.76
Arena Media 042a2
I Fina 0.074 a 0.42

Para poder separar los diferentes tamarnos de los granos las mallas deben estar”
ordenadas de mayor a menor abertura y limpias de impurezas que se pudieran

haber incrustado en pruebas anteriores; El material debe manejarse con cuidado

para no peder finos antes del pesado; Los fragmentos muy grandes deben

limpiarse con una brocha gruesa y colocarse uno por uno para evitar que el equipo

se dane, la arena y finos resultado de esta accidén deben regresarse a la muestra;’
el resto del material debe hacerse pasar por agitado evitando que los granos
pasen forzados por las mallas. El material retenido en cada malla se pesa seco,

AW, y se registra en el formato correspondiente. Se calculan los porcentajes

retenidos parciales (para cada malla), Py, retenidos acumulados, P, y los

porcentajes acumulades, P,;, como:

p =t P,=> P, P, =100%—F

mi n Lyt i roi

S AW, !
i=1

Siendo:
n Numero total de mallas
m Numero de mallas empleadas hasta ese momento

Una vez obtenidos los porcentajes acumulados, éstos se grafican contra el
“diametro” del grano correspondiente en escala semilogaritmica (Fig 2 ¢). Como
se observa esta grafica llamada “curva de distribucion granulomeétrica” es una
curva estadistica acumulativa representativa de la distribucion de los granos
dentro de la muestra por tamanos.
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Un vistazo a vuelo de pajaro, permite al ingeniero geotecnista saber con que
material esta tratando. Primeramente se observa si se trata con un suelo grueso o
un fino, y si es un suelo grueso quienes predominan, las gravas o las arenas.

La forma de la curva también es un indicativo del suelo; una linea acostada indica
un suelo con tamanos variados, en cambio una curva parada sefiala un sueio con
predominancia de un tamafo. Para un calculo mas preciso se definen dos
coeficientes, que combinados permiten saber si se trata de un suelo bien o mal
"graduado”, estos son el coeficiente de uniformidad, C,, y el coeficiente de
curvatura, C., dados por:

134
|

Siendo D, el diametro del grano correspondiente al porcentaje de la curva

granulométrica.

Para que la parte gruesa de un suelo sea bien graduada se requiere, en el caso de
arenas, que el C, sea mayor de 6, y que C. esté comprendido entre los valores de
1y 3 enelcaso de gravas C,>4 y Ccentre 1y 3 En el apartado 2.3 se trata con
un poco de mas detalle esta clasificacion.

2.2.6 PLASTICIDAD

Los tres estados de la materia que se identifican son: el séldo, el liquido y el
gaseoso. El estado solido se identifica por su impenetrabilidad, el liquido y el
gaseoso se reconocen porgue son estados fluidos. Sin embargo, existe un cuarto
estado conocido como estado plastico, caracterizado porque a la materia se le
puede dar la forma que uno quiera, esto es puede ser moldeada; esta es la
consistencia que adquiere la masa para hacer pasteles cuando el panadero la
trabaja. En los suelos para lograr ese estado es necesario hacer un “remoldeo” del
suelo con espatulas y agregarle o quitarle agua hasta lograr la consistencia
plastica, de hecho existe un rango de humedades para las cuales el suelo se
comporta plasticamente. Incluso se puede hablar de estado intermedios de la
materia tales como el semisolido o el semiliquido dependiendo del contenido de
agua de! suelo remoldeado Esto se explica esquematicamente en la siguiente
figura, para los distintos estados de la materia:

ESTADO SOLIDO [ SEMISCLIDG | PLASTICO [ SEMILIQUIDC | LIQUIDG
FRONTERA | LC ] LP 1 LL

Fig. 2.3 Estados de un suelo remoldeado haciendo variar su contenido de agua




Como se observa en la figura anternor las fronteras que definen el estado plastico
son:

LP  Limite Piastico, frontera inferior entre el estado plastico y el semisdlido.
LL Limite Liquido, frontera superior entre el estado plastico y el semiliquido,

La tercera frontera que se observa en el esquema (LC), entre los estados
semisolido y sélido, se le conoce como “limite de contraccion” y se ie define como
el contenido de agua para el cual la muestra remoldeada deja de contraerse al irse
secando y a partir de este momento su volumen se hace constante.

Para la determinacion de limite liquido actualmente hay dos técnicas: la Copa de
Casagrande y el Método del Cono; la primera es la mas antigua y la unica que se
discutira en estas notas. Consta de un recipiente de bronce semiesférico (fig. 2.4),
con radio interior de 54 mm, espesor de 2 mm y peso de 20020 g inciuido un
tacon adosado. En la copa se colocara €l material a ensayar y postericrmente se
le hara una ranura a todo lo largo del meridiano que pasa por el centro del tacon.
l.a ranura es de forma trapecial y se logra utilizando un ranurador de dimensiones
estdndares. 2 mm de base, 11 mm de corona y 8 mm de altura, manteniéndolo
siempre normal a la copa semiesférica. Mediante una manivela que eleva la copa
a una altura de 1.0 cm, el recipiente golpea la base de "micarta” del equipo, varias-
veces a un ritmo de 2 golpes por segundo. A medida que se van dando los golpes
la ranura se va cerrando,; el Limite Liguido se define como el contenido de agua
para el que la ranura se cierra a lo largo de 2" (1.27 ¢cm) con 25 golpes dados a la
copa.

TIAILLQLE ~JusTe TALCH

vENE Lo

AJFRENTE B) PERFIL

Fig. 2.4 Esquema de la copa de Casagrande

De hecho, el limite liquido se determina con dos contenidos de agua de la muestra
con numero de golpes entre 6 y 25 y dos contenidos de agua entre 25 y 35 golpes.
Con los datos anteriores se traza la curva de humedad vs numero de golpes en
escala semilogaritmica llamada curva de fluidez, la cual en esa escala tiende a ser
una linea recta (Fig. 2.5). Si no hay mucha dispersién en los datos a cjo se puede



hacer la regresion lineal correspondiente-para los 4 puntos obtenidos de la prueba.
Ei limite liquido es la ordenada donde a la curva de fluidez le corresponde una
abscisa de 25 golpes.
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Numero de golpes

Fig. 2.5 Curva de Fluidez-.‘ oL

Para la determinacion del limite piastico se roia entre la paima de una mano y los
dedos de la otra un fragmento de suelo hasta convertirio en un cilindro. El limite
plastico se alcanza por este procedimiento cuando el material se desmorona y se
agrieta justamente en el momento en el que cilindro de suelo alcanza un diametro
de 1/8" (3.2 mm).

Para medir el limite de contraccion el suelc se prepara en el limite liquido y se
introduce dentro de un anillo de volumen conocido, enrasando el sobrante con una
espatula, se pesa el conjunto para obtener el peso de la muestra y se deja secar el
material fuera del horno durante algun tiempo para evitar que se agriete.
Posteriormente se termina de secar en el horno. E! limite de contraccion se
obtiene con la siguiente expresion:

CAR (. LA _i
LC(%): -L-{.ﬂ‘ .-.”_‘_____(_I{L I\)}/\I 100

L}

W, Peso de la muestra hiumeda
W Peso de |la muestra seca

Vm  Volumen de la muestra hiumeda
Vs Volumen de la muestra seca

al



Para obtener el volumen de la muestra seca se utiliza un recipiente de vidrio que
pueda contener la muestra (Fig. 2.7); el frasco se coloca dentro de una capsula de
mayor diametro, llenandolo de mercuric hasta el enrase (tener cuidado de no tocar
el mercurio ya que éste se puede introducir al organismo y alojarse en las
articulaciones mucho tiempo); se le pone una tapa que tiene tres patas al centro
para derramar el excedente de mercurio en la capsula; el excedente se retira y se
coloca el recipiente otra vez en la capsula; la muestra seca se deposita sobre la
superficie del mercurio y se sumerge presionandola con las patas de la tapa hasta
ésta haga contacto con la parte superior del recipiente; la cantidad de mercurio
desplazada por el suelo se pesa y se calcula el volumen correspondiente de!
material, sabiendo que e! peso especifico del mercurio es 13.56 t/m?®.

TAPL

]

FRASCO

/

¢

CLPEULS CE VRO

Fig. 2.7 Determinacion del volumen de la muestra seca g

Es necesario aclarar que 1a obtencién de los limites de consistencia debe hacerse
con material que pasa la malla No. 40, por lo que la arena fina se toma en cuenta
en la plasticidad del material, no sélo los finos.

Con los datos de los limites liquido y plastico se calcula la diferencia entre ellos
llamada Indice Plastico (Ip). La plasticidad de la fraccién de suelo ensayada puede
determinarse a partir de la Carta de Plasticidad de la siguiente figura.



iINDICE PLASTICO (%)

LIMITE LIQUIDO (%)

Fig. 2.8 Carta de Plasticidad

En la figura anterior, para la fraccidén probada de suelo, los simbolos de la carta
indican su tipo: limosa (M = mo, palabra sueca), arciliosa (C = clay, palabra
inglesa) u organica (O) y su “posible compresibilidad” (si es que el suelo se
encuentra en la naturaleza bajo cierto estado de humedad) que se reconoce con
las letras L (Low) y H (High) y que es una "caracteristica” del material.

2.3 IDENTIFICACION Y CLASIFICACION DE SUELOS

La utilidad de la identificacion y clasificacion de los suelos radica en que se
pueden conocer de manera cualitativa sus propiedades mecanicas e hidraulicas
de acuerdo con el grupo de suelo en que se situen.

2.3.1 PRINCIPALES TIPOS DE SUELOS
A continuacion se describen los tipos mas frecuentes de depositos:
a) Gravas

Las gravas son acumulaciones sueltas de fragmentos de rocas, que dado su
origen presentan aristas con algun grado de desgaste. Como material suelto,
suele encontrarseles en los lechos, en las margenes y en los deltas de ios rios,
también en muchas depresiones de terrenos rellenadas por el acarreo de los rios y
en muchos otros lugares a los cuales las gravas han sido retransportadas. Las
gravas ocupan grandes extensiones, pero casi siempre se encuentran con una
mayor o menor proporcion de boleos, cantos rodados, arenas, limos y arcillas.



b} Arenas

Son materiales cuyo origen es similar a 1a de las gravas, existiendo en formas
como: arena de rio, arena de playa, -arena volcanica, vidrio volcanico, etc.

¢) Limos

Son suelos de grano fino con poca o ninguna plasticidad, pudiendoc ser inorganicos
como los producidos en las canteras u organicos como los que suelen encontrarse
en los rios con caracteristicas plasticas. Su color varia desde gris claro a muy
OSCuro.

d) Arcillas

Son materiales quimicamente muy activos y mecanicamente muy plasticos al ser

mezciados con agua, que suelen contraerse y endurecerse fuertemente al

secarse, presentando un agrietamiento prismatico. Al formarse su estructura

dentro de un ambiente acuatico, pueden llegar a presentar muy altas humedades

(hasta 5 o0 & veces mas agua que sélidos, en peso), siendo entonces muy blandos-
y altamente compresibles, contando con muy baja resistencia al esfuerzo cortante.

Su estructura posee relaciones de vacios relativamente grandes y a pesar de ello

son materiales muy poco permeables. Una de sus caracteristicas es que cuando

se someten estos suelos a la accidon de esfuerzos compresivos, la deformacion

correspondiente no se presenta de manera instantanea, como en otros materiales,
sino gue evolucionara con el tempo. Otra caracteristica interesante es que cuandor
se remoldean pierden toda su cohesion, pero esta resistencia perdida la
recuperaran parcialmente con el tiempo, este fendmeno se le conoce con el

nombre de “tixotropia” y es de naturaleza fisico-quimica.

e) Turba

Es un material fibroso cuyos componentes pueden ser la materia organica
empaquetada y mezclada con arcilla. Es un suelo totalmente indeseable para la
construccion ya que la descomposicion quimica en estos materiales es muy fuerte,
a no ser que reciba algun tipo de tratamiento.

f) Caliche

Es un material cuyos granos se encuentran parcialmente cementados por
carbonatos calcareos.



g) Marga

Es una arcilla con carbonato de calcio, mas homogenea que el caliche vy
generalmente muy compacta y de color verdoso claro.

h) Loess

Son sedimentos edlicos uniformes y cohesivos debido a un cementante de tipo
calcareo. Su color es generalmente castafio claro. El diametro de los granos esta
comprendido entre 0.01 y 0.05 mm. Se distinguen porque presentan agujeros
verticales que han sido dejados por ralces muertas. Puede presentar inestabilidad
ante una corriente de agua, reconociéndose entonces como un matenal
“colapsable”; si una obra cwvil se desplanta en el suelo original, ésta sufrira un
asentamiento brusco. Los loess modificados son aquellos suelos que han perdido
sus caracteristicas de loess debido a procesos geoldgicos secundarios, tales
como Imersion temporal, erosion y formacién de nuevo deposito.

1) Diatomeas

Las tierras diatomaseas son depésitos de polvo silicico, generalmente de color.
blanco, compuesto parcial o totaimente por residuos de diatomeas (algas

unicelulares microscépicas de color pardo dé origen marino o agua duice cuyo -- « . -

esqueleto presenta caracteristicas silicicas).

j) Gumbo

Material arcilloso fino, generalmente libre de arena, que parece cera a la vista. Al
tacto es pegajoso, muy plastico y esponjoso, dificil de trabajar.

.

k) Tepetate

Es un matenal pulverulento, de color café claro o café oscuro, compuesto de
arcilla, limo y arena en proporciones variables, con un cementante que puede ser
la misma arcilla o el carbonato de calcio. Segun sea el componente predominante,
el tepetate se suele llamar arcilloso, limoso o arcilloso, 0 con nombres dobles
como arcillo-limoso si predomina la arcilia, limo-arenoso si predomina el limo,
areno-limoso si predomina la arena y asi sucesivamente.

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



2.3.2 IDENTIFICACION DE SUELOS

La 1dentificacién de los suelos es una actividad en donde el técnico utiliza la
mayoria de sus sentidos tales como la vista, el tacto, el oido y el olfato, que le
sirven para reconocer el tipo de suelo de que se trate. A continuacion se
mencionan algunas técnicas al respecto.

a) Suelos gruesos

Para distinguir entre gravas y arenas hay que recordar que aproximadamente
medio centimetro es la frontera. Para distinguir entre arenas finas y limos ©
arcillas, el tamano de las arenas es lo mas pequerio que se puede distinguir a
simple vista a una distancia de 20 cm.

Por comparacidén con ofros objetos de tamafio conocido se puede tener una idea
del tamafo de los granos que constituyen un suelo, como lo que se presenta en la
siguiente tabla:

Tabla 2.7 Tamario comparativo de granos

NOMBRE TAMANO (mm) TAMANO
COMPARATIVO
Boleo 2305 Una pelota de
baloncesto o mayor
Canto rodado 76 — 305 Naranja — sandia
Grava gruesa 30-76 Limoén — naranja
Grava media 19-30 Uva - limon
Grava fina 476 -19 Chicharo — uva
Arena gruesa 2-476 Sal gruesa
Arena mediana 0.42 -2 Azucar
Arena fina 0.074 - 0.42 Azucar en polvo

Para tener una idea burda de la granulometria se puede tomar una muestra
representativa lo mas pequeno posibie y separar manualmente sus componentes,
clasificandolos por tamafics y sacando a simple vista su porcentaje.

b) Suelos finos

Si un material fino contiene algo de arena fina, su presencia se puede descubrir
colocando y tallando un poco de material entre los dedos indice y pulgar,
acercando la masita al oido se reconoce la arena porque hace un ruido como de
lija.




El limo se reconoce porque su tacto es aspero, en cambio el de la arcilla es suave
como de mantequilla, por eso los antiguos pobladores del Valle de México daban
el nombre de “jaboncillo” a la arcilla de la Ciudad de México. Una caracteristica del
limo es que se seca mas rapido que la arcilla cuando se coloca una pelicula de
material en la palma de la mano. Ofra caracteristica de limo es que no se pega
fuertemente a los objetos como ias palmas de las manos o lo zapatos cuando se
seca, pudiéndose retirar con sacudidas, en cambio la arcilla se adhiere
fuertemente.

Para reconocer el tipo de fino se puede hacer un cubito de suelo
aproximadamente de 1.0 cm de lado u observando un terrén del lugar, dejando
que se seque al aire por completo. Se toma el cubifo entre los dedos indice y
pulgar; si se desmorona con poca presion digital es un limo, pudiéndose reducir a
polvo con los dedos.

El color es un dato util para reconocer el tipo y constituyentes minerales del suelo;
asi por ejemplo: el negro y tonos oscuros pueden ser indicativos de materia
organica, el rojo sefialan la presencia de Oxidos, el blanco de la caolinita es
resultado de la alteracion del feldespato de los granites, etc

Los suelos finos organicos como las turbas, tienen un olor que los distingue,
muchas veces como de huevo podrido o pescado.

.- -

2.3.3 CLASIFICACION DE SUELOS

E! Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS) utiliza simbolos para
clasificar un suelo, de acuerdo con su “tipe” y “caracteristica” (granuloméirica en €l
caso de los granos gruesos o de postble compresibilidad en el caso de la fraccion
que pasa la malla No. 40); los tipos son:

G Grava (Gravel)
S Arena (Sand)
M Limo (mo)

C Arcilla (Clay)
O

Suelo organico

Un suelo se considera grueso si mas del 50% de sus granos son gruesos, en caso
contraric se considera sueio fino.

Un suelo grueso es grava (G) st mas del 50% de su fraccion gruesa (retenida en la
malla No 200) no pasa la malla No. 4, en caso contrario es arena (S).

Las caracteristicas son:

W Bien graduado (well graded)
P Mal grauado o uniforme (Poorly graded)



L Baja compresibilidad
H Alta compresibilidad

Para clasificar un suelo es util conocer el porcentaje de finos (%F) y en funcién de
éste decidir que simbolo o simbolos le corresponde; esto se explica en la siguiente
tabla: )

Tabla 2 8 Recomendaciones para clasificar un suelo con el SUCS
%F SE DEBE PROPORCIONAR:
<5 El nombre del grueso y su caracteristica (Ej.
GWj
5a12 El nombre del grueso, su caracteristica y el
nombre del fino (Ej. SW-SM)
12 -50 El nombre del grueso y el nombre del fino (Ej.
SC)
> 50 El nombre del fino y su caracteristica (Ej. CH)

Cuando un material no cae claramente dentro de un grupo de los citados en la
tabla anterior, deben usarse simbolos dobles, por ejemplo GW-SW.
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3. PROPIEDADES MECANICAS

Las propiedades mecanicas de un suelo permiten al ingeniero de cimentaciones
llegar a un disefio de la obra civil en la etapa de estudio, considerando los tres
grandes problemas a los que él comunmente se enfrentar como son: 1) los
estados limite de falla (que trata sobre la estabilidad de las estructuras), 2} los
estados limite de servicio (que se refiere a los hundimientos totales y
diferenciales gue sufrira 1a cimentacion y la superestructura) y 3) el flujo de agua a
traves de los suelos que influye en el comportamiento de los mismos Para
analizar estos problemas se emplean modelos que se alimentan de los parametros
obtenidos ya sea de pruebas de campo © ensayes de .laboratorio de
permeabilidad, deformabilidad, resistencia y propiedades dinamicas. en muestras
o menos alteradas posible, o al menos tratando de reproducir en el laboratorio su
grado de compacidad en estado natural.

3.1 PERMEABILIDAD

La permeabilidad de un suelo se refiere a su capacidad para permitir el paso de
una corriente de agua a traves de su masa.

Cuando el ingeniero geotecnista prevea que se presentara un flujo de agua dentro
de la masa del suelo de su obra, es conveniente que garantice que el agua fluya
bajo el régimen laminar a velocidades relativamente pequerias, de lo contrario se

presentara el fenémeno conocido como regimen turbulento caracterizado por la -

generacién de vortices que se presentan por la friccion entre las moléculas del
agua cuando éstas rebasan ciena velocidad de desplazamiento, este
comportamiento puede generar, entre otros riesgos, el arrastre de granos de suelo
que tiene como consecuencia la formacion de tubos dentro de la masa de suelo,
efecto conocido como tubificacion. Las figuras 3.1 y 3.2 muestran
esquematicamente los dos tipos de comportamiento.
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3.1.1 GRADIENTE HIDRAULICO

El gradiente hidraulico es una medida de la energia que impulsa al agua a
moverse dentro del suelo.

La figura 3.3 muestra un suelo dentro de un tubo de cierto diametro. el agua se
desplaza dentro del espécimen a una velocidad media “v’, pasando de la seccién
1 a la seccidn 2, recorriendo la distancia “L”, despreciando la carga de velocidad,
la carga hidraulica en cualquiera de las dos secciones es:

h=z+2 (3.1)
Y
Y de acuerdo con la ecuacién de Bernoulli de la energia, se tiene;

hl = hz +h (32)
De donde:
h = h‘ - h2 (33)

Siendo “h" la pérdida de carga hidraulica que tiene lugar cuando el agua pasa de
la seccion 1 a la seccion 2. ’
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Finalmente, el gradiente hidraulico, 1, s un concepto_adimensional y representa la
pérdida de carga hidraulica por unidad de longitud, esto es:

h

[=—

L (3.4)

¥ :Lp ;
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3.1.2 LEY DE DARCY

En 1856 Darcy descubrié que la velocidad media con la que el agua fluye dentro
de una region de flujo es directamente proporcional al gradiente hidraulico.

En la figura 3.4 se muestra esquematicamente el comportamiento del agua al
variar su velocidad; si el agua parte de velocidades relativamente bajas, en la zona
I (lammar), a velocidades mayores en la zona 1l (transicion) cambia a regimen
turbulento en el punto B, siguiendo la trayectoria inferior que se indica hasta
alcanzar el punto C (correspondiente a la velocidad critica superior, vcg), en
cambio, si se parte de velocidades correspondientes a la zona 1l (turbulenta) a
velocidades menores en la zona de transicién, el agua cambia su comportamiento
a régimen laminar en el punto “A” (correspondiente a la velocidad critica inferior,
Va), siguiendo la trayectoria superior que se indica

ZONATl
(TURBLILENTA)

ZONAT
(LAMINAR)

ZONA T
(DE TRANSICION)

o

GRADIENTE HIDRAULICO (ESC. LOG) -

régimen

turbulento /

régimen
laminar

{5/4

|
|
|
1
|
l

" VELOGCIDAD DEL AGUA (ESC. LOG.)

Figura 3.4 Variacion de la velocidad en funciéon del gradiente hidraulico

3.1.3 COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD
De la figura 3.2 se deduce que en régimen laminar, la ley de darcy es:
v=Kki (3.5)

Siendo k una constante de proporcionalidad, conocida como coeficiente de
permeabilidad

En virtud de que el gradiente hidraulico es un concepto adimensional, el
coeficiente de permeabiidad tiene dimensiones de velocidad, siendo

=1¢)



numéricamente igual a la velocidad media del agua cuando el gradiente hidraulico
es igual a ung; fisicamente representa la “facilidad” (inverso de la resistencia) con
que el agua fluye a traves del suelo.

En la figura 3.2 el volumen de agua que atraviesa el suelo en la unidad de tiempo,
esto es el gasto, Q, puede expresarse a partir de la ecuacién 3.5, como:

Q= KA ' (3.6)
Siendo A el area de la seccion.

En la siguiente tabla se muestra el rango de valores de k de acuerdo con el tipo de
suelo;

Tabla 3.1 Valores de & segun el tipo de suelo

102 |
101 MUY BUEN
10° GRAVAS LIMPIAS DRENAJE
10"
102
103 | ARENAS LIMPIAS BUEN DRENAJE
MEZCLAS .
kencm/s = GRAVA-ARENA
104 ‘ ARCILLAS
FISURADAS Y !
10° | ARENAS MUY ALTERADAS | MAL DRENAJE
FINAS, LIMOS Y
106 | ARENAS LIMOSAS
107 | LMmos
ARCILLOSOS
10% | ARCILLAS ] PRACTICAMENTE
10® | (NO FISURADAS) " | IMPERMEABLES

2 1.5 PRUEBAY DE PERMEARBILIDAD

En la medida de lo posible el coeficiente de permeabilidad es mas conveniente
determinarlo de una prueba directa que de otras técnicas menos precisas, para
ello se crearon basicamente 3 pruebas aplicables segun el suelo de que se trate,
las cuales son:

a) El permeametro de carga constante
b) El permeametro de carga variable
¢) La prueba in situ

S



Sin embargo, en cierto tipo de suelos no es posible o resulta impractico efectuar
medticiones directas, por 10 que se utilizan métodos indirectos de pruebas que
originalmente fueron creadas para otros fines, estos son:

a) A partir de la granulometria del suelo
b) De los resultados de la prueba de consolidacion
c) De la prueba horizonta!l de capilandad

PERMEAMETRO DE CARGA CONSTANTE

Este aparato fue creado basicamente para medir la permeabilidad de suelos
gruesos (k >10°° cm/s), sin embargo es muy dificil ensayar este tipo de suelos con
su estructura original por o gue unicamente se podra llevar un control en el

laboratorio conociendo su estado de compacidad en campo.

E! dispositivo se muestra esquematicamente en la figura 3.5; se trata de un cilindro
de lucita donde se coloca la muestra con el estado de compacidad programado
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_El agua se hace pasar a través de la muestra con la diferencia de niveles, h, a la
entrada y a la salida hasta que el gasto permanece constante (flujo establecido);
mediante la probeta graduada y un cronometro se mide el volumen de agua, ¥,
que atraviesa el suelo en un tiempo, {, obteniéndose asi el gasto. El coeficiente de
permeabilidad se puede obtener despejandolo de la formula 3.6, comor

VL

k=—=_ 37
tdh (37)
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donde “A” es el area de la seccion de la muestra y “L" 1a longitud de la misma.

Cabe senalar que se deben hacer varias determinaciones para obtener el valor
mas probable del parametro. Sila temperatura del agua de la prueba es distinta de
20° C, debera hacerse una correcciéon del valor obtenido del coeficiente de
permeabilidad, k,, mediante la expresion:

n
k=k 3.8
710.29 (3.8)
donde:
18.14
n= ; (3.9)
1+ 0.033T + 0.00022T
T Temperatura del agua de la prueba en grados centigrados. -
k Coeficiente de permeabilidad para una temperatura del agua de 20°C.

PERMEAMETRO DE CARGA VARIABLE

En la variante de pared rigida, este aparato tiene su campo de aplicacion en
materiales un poco menos permeables que los mencionados para el caso del
permeametro de carga constante, tales como arenas finas, arenas finas limosas, ¢
arenas limosas con poca arcilla (10" a 10™* cm/s). Sin embargo, a diferencia de |a
anterior, para realizar esta prueba es necesario contar mucha experiencia,
evitando la formacién de natas que este tipo de materiales pueden llegar generar y

por consiguiente reportar un valor de! coeficiente de permeabiidad menor al “real”. -

En el tipo de pared delgada, en este aparato se pueden ensayar suelos con
coeficientes de permeabilidad entre 10 y 10”° cmi/s, ademas de que es posible
someter a la muestra a diferentes esfuerzos de confinamiento para obtener la
vanacion de & con el esfuerzo medio.

El mecanismo se muestra esquematicamente en la figura 3.6; Se trata de un tubo
de pared rigida ¢ flexible donde se monta la muestra; en ¢! caso del de pared
flexible es posible aplicar presiones a la muestra para medir el coeficiente de
permeabilidad en funcion del esfuerzo confinante.

En la parte superior se coloca un tubo de diametro menor o igual al que lleva ia
muestra Durante la prueba el nivel del agua en el tubo pequerfic pasa de una
altura #; a una menor k> en un tiempo “/. El coeficiente de permeabilidad se
obtiene con la férmula:

(3.10)
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Siendo "« el area de la seccion transversal del tubo de menor diametro, en tanto
que “4" y "L” el area de la seccion y la longitud de la muestra, respectivamente.
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PRUEBA IN SITU .

Para realizar esta prueba se requiere que la estratigrafia del sitio sea tai que el
estrato de suelo por ensayar tenga un k > 7x10™ cm/s y que se encuentre dentro
de un manto de arcilla (Fig. 3.7); ademas, €l nivel de aguas fredticas, NAF - debe
quedar por encima del estrato permeable. '

SPI Superficie piezométrica snicial
SPA Superficie piezomeétrica abatida por el bombeo para flujo establecido

Fig. 3.7 Prueba de permeabilidad in situ



Para efectuar la prueba, se excava un pozo de bombeo hasta el fondo del estrato
permeable y entonces se bombea el agua subterranea hasta obtener un gasto
constante, g. E! coeficiente de permeabilidad puede ser determinado de dos
maneras:

- Si se conoce el radio de influencia del pozo de bombeo “R":

q R
e —— ' 3.11
2D ~h) (31

- Si se cuenta con uh pozo de observacion:

q :
. 3.12
2D 1) 7 312)

2]

Siendo “D" el espesor del estrato permeable.

DETERMINACION DE “k” A PARTIR DE LA GRANULOMETRIA DEL SUELO

Como se vio en Ia seccion 2.2.5, Dy es el diametro del grano correspondiente al
10% de la curva granulométrica, a este tamafo de grano se le conoce como
diametro efectivo “D." Distintos investigadores han encontrado correlaciones entre
dicho diametro y el coeficiente de permeabilidad, las expresiones se indican en la
siguiente tabla:

Tabla 3.2

Autor Formula empirica

Allen Hazen k=100DC,

Schiichter . 771DIC,

" C
Terzaghi _ 2
k= DfC,C(,(nJ _0.13 J
T-n
Donde “n ™ es la compacidad relativa del suelo y:
C =07+0.015T (3.13)

Siendo "7 la temperatura del agua en grados centigrados.

Los valores de “¢" y "C,” de las formulas de Schlichter y Terzaghi se indican en las
siguientes tablas:



Tabla 3.3 Valores de “¢" Tabla 3.4 Valores de “C,"

n C Tipo de suelo C,
Arenas de grano
0.26 83.4 redondeado 800
T
0.38 241 Arenas de grano 460
anguloso
0.46 12.8 Arenas limosas < 400

DETERMINACION DE “k” A PARTIR DE LA PRUEBA DE CONSOLIDACION

La prueba de consolidacion permite obtener las caracteristicas de compresibilidad
de un suelo fino saturado. El suelo se introduce dentro de un anillo metalico que lo
confina lateralmente (Fotos 1 y 2); después se colocan dos pledras porosas, una
en la parte inferior y otra en la superior de la pastilla de suelo, con objeto de que el
agua contenida en el material pueda ser drenada cuando se apliquen las cargas
Se coloca una placa metdlica sobre la piedra porosa superior para uniformizar las
cargas y el conjunto se coloca dentro de una cazuela. Se cubre la parte superior
de la cazuela con papel de envoltura para conservar alimentos, con objeto de
evitar las perdidas de humedad. Se coloca una esfera metalica sobre la placa y la
cazuela se monta en el consolidémetro para aplicar las cargas.

Foto 2 Consolidémetro

[

Se aplica una carga y mediante un extensémetro se registran las deformaciones
que se van presentando a medida que transcurre el tiempo, obteniéndose, para el
incremento de esfuerzo aplicado, Ao, la grafica de consolidaciéon, o sea, la
evolucién de las deformaciones con el iempo (Fig. 3.8). Dicha grafica se interpreta
con la tecria de consolidacion de terzaghi (Fig. 3.9), para obtener el valor de “k".
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FOREACION

ol
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Fig. 3.8 Curva tipica de consolidacion Fig. 3.9 Modelo de Terzaghi

De la grafica de consolidacion se determina el 100% de consolidacion primaria,
esto es la deformacion, dig, a partir de la cual el suelo deja de de expulsar agua,
para ello se prolongan los tramos rectos de las curvas de consolidacion primaria y
secundaria en el punto de inflexion, "A™, donde se corten dichas rectas se tiene a
deformacién buscada. También de dicha grafica se obtiene el 0% de consolidacion
primaria, o seala ordenada en el origen, &, de la curva de consolidacion; para ello
se escoge un punto cualguiera, “B” sobre la curva de consolidacion
aproximadamente antes del punto que corresponde al 50% de con_solidamc’:n'
primaria. Se obtiene el tiempo, 1, que corresponde al punto elegido. el tiempo
obtenido se divide entre 4, o sea (4, se obtiene el punto de la curva de}
consolidacion que corresponde a este nuevo tiempo; se determina la distancia, a,
en deformacion y esta se duplica en la parte supernor, la cota obtenida
corresponde al valor buscado.

Entre el 0% y el 100% se busca la deformacion que corresponde al 50% de
consolidacion primaria, dso; proyectando esa deformacion hasta que toque la curva
de consolidacion se obtiene el tiempo conocido como is,. Este tiempo permitira
caicular el coeficiente de permeabilidad de acuerdo con la siguiente expresion:

- 20H(5|on - 50)7\.
LoAC

k (3.14)

En la férmula anterior "H' es el espesor de la pastilla de suelo antes de aplicar €!
incremento de carga, cuando el suelo drena por las dos caras.

'

Finalmente es posible obtener, con varios de los incrementos de esfuerzo
aplicados, !a variacion de “+" con el esfuerzo medio, om.
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PRUEBA HORIZONTAL DE CAPILARIDAD

Esta prueba es aplicable a suelos con un & entre 7x10°% y 7x10% cm/s. La muestra
de suelo se coloca dentro de un contenedor en posicién horizontal (Fig. 3.10). Se
va midiendo la distancia “x" recorrida por el frente de agua en el tiempo,
obteniéndose la grafica “x” vs. 1. Se traza la linea recta que mejor ajuste a los
puntos experimentales obteniéndose la pendiente “m” de dicha recta (Fig. 3.11}

@ CRONGMETRO

Pulsa aqui |

P‘ PRA-OR TAFL AR ' =. 1 m|n t (mln) ’

Fig. 3.10 Fig. 3.11

El coeficiente de permeabilidad se determina como:

k:fﬂllo"[@) (3 15)
Z

5

Donde “Z" es un parametro que se obtiene de una prueba directa de permeabilidad
y en general se ha observado que varia entre 10 y 50. Una vez que se obtiene el
valor de "Z" la prueba horizontal de capilaridad permitira determinar el valor de "&”
de matenales similares al ensayado para el estudio de bancos.

$é



3.2 DEFORMABILIDAD

En general se pueden reconocer en los suelos tres tipos basicos de
comportamiento  mecanico  esfuerzo-deformacion, los cuales son: el
comportamiento elastico, el plastico y el viscoso.

Un cuerpo elastico es aguel que al aplicarle un sistema de cargas, se deforma,
pero que al retirar las cargas et material regresa a su configuracion geoméirica
imcial. En contraposicidon el comportamiento plastico se caracteriza porque el
cuerpo permanece deformado adn cuando se retiran todas las cargas que lo
deformaron.

En los cuerpos viscosos la respuesta del material (0 sea sus deformaciones) no
solamente depende de ia magnitud de los esfuerzos aplicados, sino tambien del
tiempo transcurndo desde la aplicacion de la carga; a este tipo de respuesta se le
conoce como diferida. Por el contrario en los materiales elasticos o plasticos la
respuesta del suelo no depende del tiempo, por lo que se dice que su respuesta
es inmediata.

En los suelos finos saturados, por ejemplo, podemos encontrar una combinacion,
de las tres componentes de deformacion; o sea, una componente elastica, otra-
plastica y otra viscoplastica.

1)

!

Adicionalmente podemos identificar dos maneras en que se deforman los suelos
a) Por “Compresibilidad”, cuando se presentan cambios de volumen sin cambios
de forma en la masa de suelo y b) Por “Deformabilidad”, cuando hay cambios de
forma y en menos medida, cambios de volumen. Bajo ciertas condiciones de -
trabajo en campo, el concepto de deformabilidad se aplica mejor a suelos gruesos
y el de compresibilidad a suelos finos saturados.

3.2.1 DEFORMABILIDAD DE LOS SUELOS GRUESOS

Es importante sefalar que en el caso de arenas finas muy sueltas saturadas el
problema fundamental, mas que el de asentamientos, pudiera ser el de |a licuacion
que sufren estos materiales bajo ia combinacion de ciertas condiciones en zonas
sismicas o inundables, sin embargo este tema queda fuera del alcance de estas
notas.

Para entender el comportamiento de los suelos es necesario apoyarse en modelos
que nos acerquen a las magnitudes de los asentamientos esperados, bajo las
condiciones analizadas. En ese sentido el modelo elastico lineal ha sido de gran
utilidad para el ingeniero de cimentaciones, sin embargo, surge la necesidad de
establecer procedimientos que determinen correctamente los parametros
adecuados (vease por ejemplo, Zeevaert, 1973 y Zea et all, 1998), para no
alejarse demasiado de la realidad. A continuacion se discuten los que pudieran ser
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de utilidad para el caso de los suelos gruesos e incluso los finos bajo ciertas
consideraciones.

Dore MLIDELOELASTICO
La teoria de la elasticidad establece relaciones lineales entre los esfuerzos

aplicados a un elemento diferencial (Fig. 3.2.1) y las correspondientes
deformaciones (Fig. 3.2.2).

z [ o,
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N JI'- ASL AT
| - j T ! 7
| | / /
[ P, L1 At / AT
!
AS A 7
I A T AT
Ao

AG Esfuerzo normal aplicado

g Deformacion lineal longitudinat
AgT Deformacion lineal transversal
AT Esfuerzo cortante aplicado

Ay Deformacion angular

Fig. 3.2.2 Deformaciones producidas por esfuerzos aplicados
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A partir de la figura anterior, se definen los siguientes parametros eldsticos:

E =MODULO DE ELASTICIDAD
v=RELACION DE POISSON

G=MODULO DE RIGIDEZ AL
ESFUERZO CORTANTE

Fisicamente E y G representan la resistencia que opone el suelo a ser deformado
bajo la aplicacién de esfuerzos.

Las deformaciones lineales del cubo diferencial de la figura 3.2.1 se obtienen

sumando los efectos de los tres esfuerzos normales en las direcciones “x", “v o

las deformaciones angulares se obtiene directamente de los esfuerzos cortantes
aplicados; las ecuaciones resultantes se presentan a continuacion.

1

£ =E[O'\ —V(O'y +O'_.)]
1

E'\ = E[o-\ —'V(O" +o-:)]

£.= % [cr: - v(o-Jr to, )]

)/Jl'_—._r\'\
1
4= G~
=t
y)': G S

Cabe senalar que este modelo no se puede aplicar directamente al caso de ios
suelos, porque por un lado no se comporta ni elasticamente ni linealmente y por el
otro los parametros del suelo son funcion, entre otros factores, del esfuerzo medio
aplicado, del tiempo que transcurre a partir de la aplicacién de la carga, de la
frecuencia de vibracion; sin embargo, bajo ciertas consideraciones es posible
adaptaric para el caso que se esté analizando. Para diferenciar la constante E, de
su equivalente al caso de suelos se define el "médulo de deformabilidad’, M,,
como la relacion entre las deformaciones lineales verticales y el esfuerzo normal
vertical que las produce.

FEAR MODILO ELASTIOU DE REVOLUTION

De acuerdo con la génesis de los suelos se puede razonar que sus propiedades
varian segun la direccién vertical, horizontal u otra cualquiera. Se tendra entonces
un modulo de deformabilidad para la direccion vertical, M;, y otro para la
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horizontal, My, con esta consideracién se tiene un “eje de revolucidn” en la
direccion vertical. Las ecuaciones resultantes se sefialan a continuacion:

Asx :Mh
AE":,M

Ac -v M
X /

Ao -vM Ac -vM Ao
Ry h 7 x Iz

Ac =M Ag -vM. Ao -vM, Ac
z £z "y h " x

Ag -vM Ac
oy T r

Arreglando las tres Ultimas expresiones de manera elegante para mostrar la
contribucion de los esfuerzos en la direccién longitudinal o transversal a la
deformacion unitaria correspondiente, se obtienen las siguientes ecuaciones:

Ao
ae, =(1-v| 20 Mo 80 N ag
Ag, M, Ao,

Ag =i1-1 -Af¢+@-’9—£ M, Ao
’ As, M, Ao, '

[ M, Ao, +Ag,

DEFORMACION LATERAL RESTRINGIDA

Cuando al material se le restringe la deformacion lateral, por ejemplo mediante un
anillo muy rigido que lo confine, los esfuerzos laterales quedan en funcion del
esfuerzo vertical, la deformacion vertical entonces depende unicamente del
esfuerzo vertical y de los valores de los parametros, por supuesio La ecuacion
correspondiente se muestra en la siguiente expresion,

M1 =72
pe, =029

(-]
La expresién anterior se puede simplificar como:

Ae.=v. M Ao.
donde.

El parametro de confinamiento, v, que resulta de la expresion anterior es funcion
de la relacion de Poisson. En la figura 3.2.3 se observa que si la relacién de
Poisson es igual a 0.5, que corresponde a un material incompresible, la v, vale
0.0; por lo que las deformaciones de un material con estas caracteristicas seran



nulas. Por el contrario si la relacién de Poisson es nula, el valor de v, es igual a
1.0, quedando las deformaciones verticales directamente proporcionales al
esfuerzo; este es el caso de las arcillas donde se han medido relaciones de
Poisson a largo plazo muy pequefias, del orden de 0.16, a lo que corresponde un
valor de v, = 0.94, practicamente la unidad. Lo anterior permite para fines
practicos, al menos en el caso reportado, modelar el suelo como si estuviera
restringido lateralmente, tal y como lo supuso Terzaghi en el proceso de
consolidacion unidimensional que se explica mas adelante.

Fig. 3.2.3 vcvs v

DEPENDENCIA DEL MODULO DE DEFORMABILIDAD CON EL ESFUERZO
CONFINANTE

Como se dijo anteriormente, el modulo de deformabilidad depende de varios
factores; entre ellos se encuentra el esfuerzo confinante. El Dr. Leonardo Zeevaert
(1973), disend una prueba en la camara triaxial (fotos 3.2.1), conocida como
prueba multitriaxial de deformaciones, para poder evaluar la mencionada
dependencia, en la que el suelo puede ser probado con su estado de compacidad
natural, o entre los limites del estado mas suelto y mas compacto; a partir de
estudios realizados en varios suelos gruesos encontro una ley fenomenologica
qgue establece la citada relacion (Fig. 3.2.4), la cual se indica en la siguiente
ecuacion:

M. =C,o™

¢
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MODULQ DE DEFORMABILIDAD, M, (cm “kg)

0 001

DA 4 10
ESFUERZO DE CONFINAMIENTO, o, (kgicm?)

Fig 3 2.4 Dependencia del médulo Mz con el esfuerzo de confinamiento

El parametro C, es igual al moédulo de deformabilidad cuando el esfuerzo de
confinamiento es igual a la unidad, mientras que el exponente “n” se determina
entre dos ciclos de la escala logaritmica del eje de los esfuerzos confinantes como
el logaritmo de la relacion entre el moduio de deformabilidad del primer ciclo y el
moédulo de deformabilidad del segundo ciclo. La tabla siguiente muestra los rangos
de vanacion de estos parametros en funcion del estade de compacidad del suelo.
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Tabla 3.2.1 Rango de valores de C,y n

ESTADO DE_ Dr C a
COMPACTACION 0

MUY SUELTO 0.2 0.1 0.65

SUELTO 0.2- | 0.01- 0.65-
0.4 0.008 0.60
SEMICOMPACTO 0.4- 0.006- 0.60-

) 0.6 0.003 0.50
COMPACTO 0.6- | 0.003- 0.50-
0.8 0.002 0.45 —
MUY COMPACTO! >0.8 | <0.002 0.45

Con estos datos es posible llevar a cabo un analisis preliminar de los
asentamientos que va a sufrir una cimentacién desplantada en suelo granular
como la del ejemplo que se muestra en la tabla siguiente:

Tabla 3.2.2 Ejemplo de cdlculo de asentamientos en suelo granular

SETRATA CEUNA CIMENTACION DESALANTADA SUPERFICIALMENTE, CUY AS DIMENSIONES SON ANCHOB = 1 50 m, LARGO L*2 00 m

LA CIMENTACION TRANSMITE AL SUELO UNA DESCARGA DE 12 Un, OBTENER CON BL METODO DAL MODLLO DE DEF ORMABLIDAD Me
LOS ASENTAMENTOS DE CADA UNQ DELOS ESTRATOS SUPONER QUE EL ESTRATO DE ARCLLA TIENE UN MODULO DE COMPRESBILIDAD
o= 01 ek EL NIVEL Die AGUAS FREATICAS SE ENCUENTRA A 1 2 m DE PROFLINDIDAD

La20mean e o

wEillm L Es1Em

tom |ESP.J Z ! ove) U | Gwo ] &vo |Acv| Aov | ovm | dem (GOl N [MzOomy) 5
ety | By | (gl o) | e | ) Likgren®) | dund) | (kglene | (kgfemy | ingrer?y (erthkg) | (om)

16 12 {06| 086 [ 096 | 0098 81 og1 0551 ;0236733 ;0006 | 06 001084 12

:

‘\\\\‘ i.

4
A

\: R
™,
N

ARCLLA
BLANDA 12 3 (27 372 15 222 | D2z L} 04 0422 | 028131 - - 010000 120

U
.
AN

19 2 |[s2] 742 4 342 | 0342 3 01 0492 0320 10003 05 000524 03

i

Cabe senalar que el incremento de esfuerzos se calcul6 al centro de cada estrato,
considerando una distribucién de esfuerzos mediante la distribucion de
Boussinesq-Damy.
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3.2.2 COMPRESIBILIDAD DE LOS SUELOS FINOS SATURADOS

Para estudiar los desplazamientos que sufrira una estructura desplantada en un
suelo fino saturado se requiere considerar en el andlisis el procedimiento
constructivo de la obra civil por realizarse. En el caso de un cajon de cimentacion
los trabajos pudieran requerir bombear, excavar por zonas, lastres, etc. Estas
acciones pueden tener el objeto de evitar que los sedimentos bajo la excavacion
se expandan demasiado, con el proposito de limitar las afectaciones a estructuras
vecinas y los hundimientos posteriores del suelo, cuando se construya la obra, a
valores permisibles.

En efecto, la compresibilidad de un suelo fino, no soélo depende de sus
caracteristicas esfuerzo-deformacion-tiempo que se pueden estudiar a través de!

fenémeno de la consolidacién (inciso 3.2.2a), sino de la trayectoria de esfuerzos’

que sufra en el campo durante la construccion y la vida Util de la obra (Zeevaert,
1973). Por eso debemos comenzar estudiando el fenédmeno de expansion de los
suelos antes que el fenémeno de consoclidacién.

PUor - L UUMEND DE EXPANSION DE LOS SUELQS

A) MODULO DE EXPANSIBILIDAD

Como se dijoc antes, en el caso de cimentaciones compensadas, donde es -

necesario realizar una excavacion, se producen alivios de esfuerzos en |os estratos
de suelo que producen expansiones elasticas en los estratos.

El moédulo de expansibilidad, M., de cada uno de ios estratos de suelo, se determina

con la sigulente expresion (ref. 1). ,

Ml.‘ = pL’MI.'U-f;‘
Donde:
fa Factor de alteracion de las muestras ensayadas

De Factor que corrige el modulo de deformacion unitaria para respuesta elastica
M., obtenido para descarga total en laboratorio (Zeevaert, 1980), tomando en
cuenta que esto ultimo se cumple unicamente para el suelo que se localiza
proximo al nivel maximo de excavacion, pero en forma parcial para los
estratos mas profundos. Se puede determinar como:

( AG“ )U—I
p=| =
U\‘D
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Siendo:

Ao, Alivio de esfuerzo vertical

Cvo Esfuerzo efectivo vertical antes de la excavacion

c Exponente de expansion obtenido de pruebas de laboratorioc como se indica
a continuacion. '

B) DETERMINACION DE LOS PARAMETROS DE EXPANSION

Los parametros de expansion de un suelo fino saturado se obtienen ejecutando
pruebas de compresion simple con un ciclo de carga y descarga al 50% del
esfuerzo de falla, en muestras inalteradas representativas de los estratos. La
figura 3.2.7 muestra una curva lipica esfuerzo-deformacion en prueba de
compresion simple.

oy 4
R [ ) PARA DESCARGA
- TOTAL EL
: MODULO DE
. EXPANSION VALE:
M, = A
M= 5ol

LA ECUACION DE
LA PARABOLA ES:

Ag <

| —

f
R
P
P
&
]
p—" £
As

Fig. 3.2.7 Curva tipica esfuerzo-deformacion en prueba de compresion simple

.
SE4 PARABOLA INVERTIDA AE, =ah o,

|
L)
I
|

—
{

En la figura anterior se ohserva que la curva de expansiéon es una parabola
invertida, siendo su origen el punto donde se inicia la descarga del suelo. El
exponente “c", que define la curvatura de la parabola, se obtiene trasladando el
origen de la curva esfuerzo-deformacién al origen de la curva de expansion,
invirtiendo la direccion de los ejes y graficando los resultados en escala doble
logaritmica. En la figura 3.2.8 se observa que los punios experimentales se

aproximan a una linea recta, siendo el exponente “c" de la parabola, 1a pendiente
de dicha linea en esa gréfica.
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Fig. 3.2.8 Calculo del parametro de expansién

n

(:H
A0 Bl TENOMERO DE CONSOLIDACION

Las sobrecargas de las estructuras cimentadas en suelos finos saturados inducen
la consolidacién de estos Ultimos. En forma clasica el fenémeno se divide en
consolidacion primaria y consolidacion secundaria. La consolidacion primaria se
genera por un exceso de la presion del agua de poro la cual requiere de tiempos
relativamente grandes para su disipacién y desalojo retardando el proceso de
deformacion del suelo. La consolidacién secundaria se presenta cuando existe un
deslizamiento relativo entre las laminas arciliosas, este fenomeno se denomina
‘viscosidad intergranular” y tiene importancia, sobre todo, cuando el subsuelo se
encuentra altamente estratificado con intercalaciones de material. permeable, ya
que la consolidacion primaria se presenta rapidamente.

A} MODULO DE COMPRESIBILIDAD

Las recompresiones del suelo, que tienen lugar después de que han sido aliviados
esfuerzos en él por las excavaciones para alojar la cimentacion, se producen antes
0 hasta alcanzar el estado de esfuerzo efectivo vertical inicial. En suelos
preconsolidados es factible aplicar un incremento de esfuerzo mayor que el
esfuerzo vertical efectivo inicial, perg sin rebasar el esfuerzo critico, en estas
condiciones ocurre una compresion adicional de los estratos de suelo involucrados.

El modulo de deformabilidad o compresibilidad que se use en los analisis debe
tomar en cuenta tanto e! fenomeno de consolidacidén primaria como el de
secundaria.

En analisis tndimensionales, el modulo de deformabilidad de los estratos se calcula
con la expresion:

M = ', [F(T‘_)_-*‘ Blog(1+ é:T\)]Pqu

¥ ’
V.

Donde:
F(T,): Funcién de Terzaghi del fenomeno primario, dado por:

b&



o 8 _(2n+|]2,11?‘

FT 31— T R 4
@) ,,=0(2n+l)'ﬂ"e

T, Factor tiempo de Terzaghi dado por:

Siendo ¢, m', By & parametros de consolidacion (incisos siguientes), para el
esfuerzo medio de campo.

! Tiempo considerado en el analisis desde la aplicacion de la carga.
L. Longitud efectiva (trayectoria en linea recta que tiene que seguir la molecula

de agua mas alejada de los estratos drenantes, para ser desalojada por
consolidacion del estrato de arcilla saturada)

e Factor de recompresion igual a:
1+[——M‘ )ﬁlog(] +ET)
a0

a

P = p.

.. 1+ Blog(l +4T, )
donde:

Ao, Incremento de esfuerzo vertical al centro del estrato en cuestion.
To Esfuerzo efectivo vertical inicial.

En el caso de andlisis unidimensionaies, donde se desprecia el efecto de los.
esfuerzos laterales, el modulo de compresibilidad de los estratos debe calcularse
mediante la siguiente expresion:

m, =m' [F(T.)+ Blog(1 + &T)]p. £,

En el caso del fendmeno de la compresion o, = |

B) MODEL O DE VISCOSIDAD INTERGRANULAR DE ZEEVAERT

Para analizar el fenomeno de viscosidad intergranular Zeevaert propone utilizar
dos modelos reologicos conectados en serie: el modelo de Kelvin y la unidad “Z”
como se muestra en la siguiente figura:



lM

UNIDAD DE KELVIN Az
&y
my, ¢
1
UNIDAD " 2"
2 —
b+t =
¢2
T,

Fig. 3.2.9 Modelo de Zeevaert de viscosidad intergranular

El modelo de Kelvin es equivalente al modelo de Terzaghi, por lo que con esta
parte se toma en cuenta la consolidacion primaria. El amortiguador Newtoniano
del modelo tiene una fluidez lineal ¢,y el elemento resistente cuenta con un
moédulo de compresibilidad m',.

La unidad Z esta compuesta por un elemento viscoso no lineal y:-un elemento
viscoso lineal conectados en paralelo (e! efecto de esta conexidon es que la
viscosidad lineal retarda el movimiento del elemento viscoso no lineal). La fluidez

. . ; . wgn a w wypn
lineal es ¢, y 1a no lineal que varia con el tiempo “t" es —, siendo "«" y "b" dos
b+1

constantes que se determinan experimentalmente.

La deformacion volumétrica, As, para un incremento de esfuerzo vertical
constante, se calcula con la siguiente expresion:

Ag, =m' Ao [F(T)+ Blog(l + 2T, )]

donde:

m’. Coeficiente de compresibilidad volumétrica unitario para la compresion
primaria.

Aoy Incremento de esfuerzo aplicado.

Factor gue mide la magnitud relativa del fenémeno viscoso intergranular.

Factor adimensional que modifica el valor de T, en el fendmeno viscoso

intergranuiar.

T

Los parametros m',, 5, £y C. se obtienen del ajuste de las curvas de las pruebas
de consolidacion en muesiras inalteradas representativas de los estratos, como
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una funcion del nivel de esfuerzos, mediante el procedimiento gue se describe a

continuacion:;

C) AJUSTE DE CURVAS DE CONSOLIDACION

Para el ajuste de las curvas de consolidacion es necesario que se defina no sdlo la
componente primaria sinc también la secundaria de cada curva (Figs. 3.2.10 y
3.2.11), evitando en todo momento la expansién del suelo debido a una muy pronta
saturacion del material; para esto Ultimo se ha visto en forma practica que después
de aplicar un 20% del esfuerzo vertical efective de campo, la muestra ya no se
expande al saturarla.

Se definen los siguientes parametros de ajuste (Fig. 3.2.11):

O0%
sy s

fry oF

tso ¥ 950
C

Ordenada en el origen de la curva de consolidacion.

Punto donde termina la consolidacion primaria y continua la
secundaria.

Punto mas alejado de la zona donde termina la consolidacién
primaria, sobre el tramo recto (en escala semilogaritmica) de la
consolidacién secundaria. :

Punto para el 50% de consolidacion primaria.

Pendiente de! tramo: recto. (en escala semilogaritmica) de la
consolidacion secundaria.

DEFORMACION|()
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) Fig. 3.2.10 Curva de consolidacion Tipo |
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Fig. 3.2.11 Curva de consolidacion Tipo il

Para el ajuste de los puntos experimentales se deben proponer valores iniciales de
los parametros de ajuste y graficar la curva tedrica correspondiente, cuya ecuacion
es’

S= 2(% S - 5,,)F(T..)+ C,Log(1+¢T, )+ 5,

Donde:
Ls =1(5,-5)+ C,Log(l ; ’-’!J 45,
2 2 T
Siendo
e, =ty
T e
Conv
2.3(5, - 5,)
= c
Y:

(Para curvas tipo 1)

5
H 2
E= ( ) e, (Para curvas tipo 1i)
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Siendo H, la altura inicial de la probeta antes de aplicar el incremento de esfuerzo

y:
o.z[iJ
2

[50

¢, =

v

Una vez encontrado el mejor ajuste, por correccién de los valores |n1CIalmente
propuesteos, los parametros de consolidacién se calculan come:

o 30.-6.]
1 2 L

m, =———

' H Ao,

C,
p= m' H,Ac,

Donde Ao, es el incremento de esfuerzo vertical.

A continuacion se presenta, en la siguiente tabla, un ejemplo de ajuste:
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TABLA 3.2.3 DETERMINACION DE LOS PARAMETROS DE CONSOLIDACION CON EL MODELO DE ZEEVAERT

OBRA ow= 10800  kglem?
LoC : ag,= 09300 kgiem?
SONDEO  SM-1 H= 17542 cm
MUESTRA M-39
PROF 2520-2610 m
FECHA DIAS HORA HORA TIEMPO TIEMPC  MICROM  DEFORM
Dia-mes-ano TRANSC ——- CORREG. min 5 mm micras
20-Oct-03 — 09.30am 0830 am e 17522 —
— 0083 5 17 320 202
— — 017 10 17.245 277
— —- 025 15 17.180 342
— — 05 30 17.020 502
. - 1 60 16 800 722
e ~ — 2 120 16.492 1030
— — 4 240 16,122 1400
e 8 480 15.682 1840 |
15 900 15400 2122
—— 30 1800 15 200 2322
o e 60 3600 15,003 2519
—_ — 120 7200 14 698 2824
21-0c1-03 . 1 1G10am 1010 a.m. 88800 13 438 4084
— | — 4084
AJUSTE: S e
DEFORMACION AL CERO % oo ~T [ AL TG
8:% = 20 pm ) m i *  Curie Sacenmenial
PUNTO DE INFLEXION g 'O ! "~ CurvaTsorea |
55 = 2500 um g e
=3 Ml :
tg = 3500 s o z000 ;
PUNTO FINAL. § 2668 S ’
O = 4200 um g 2000 bi L - E
iFr= 100000 5 e regg 4 E
PENDIENTE SECUNDARIA FINAL: . Ml
Coorne 500w o T z
TIEMPO AL 50% DE CONSOLIDACION . 10 10c 1008 Loces seceee
PRIMARIA TIEMPO (5}
1125, = 1061.24 um
10 = 150 s
Osge = 1084 30 um
LOS PARAMETROS SON.
a= -261 PARAEL on= 155500 kg/cm?
1= 4162 64 m,=  0.12765 cm¥kg
c= 000103 cm¥seg
B= 072029
E= 018017
m = _ 0.091945 cm¥kg




BIBLIOGRAFIA DE LOS INCISOS 3.1Y3.2. - -

1.

Damy, J.+ (1985) “Integracion de las ecuaciones de Boussinesq, Weestergard y
Frolich sobre superficies poligonales” Revista de Ingenieria, UNAM.

Lépez, G. (1998) “Relacion entre la deformacion elastica y la deformacion
viscoplastica” Comunicacién personal.

Rivera, R y Zea, C (1998) "Metodologia para la determinacion de la
compresibilidad volumétrica de los estratos mediante un programa de
computadora” Reunién Nacional de Mecanica de Suelos, Puebla, México.

Zeevaert, L. (1973) “Foundation Engineering for dificult subsoil conditions” Ed
Van Nostrand Reinhol Co.

Zeevaert, L. (1980) “interaccién suelo-estructura de cimentacion” Ed. Limusa.

15



3.3 RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS
3.3.1 INTRODUCCION

Toda obra de ingenieria exige seguridad, funcionalidad y economia. Cuando se
habla de seguridad en el caso especifico de los suelos, se busca que el sistema
que forman la cimentacién y el suelo no genere un mecanismo de falla que ponga
en peligro |la estabilidad de la obra.

Para llevar a cabo el analisis de la estabilidad de una estructura, desde el punto de
vista de la ingenieria geotécruca, es necesario determinar la resistencia al
esfuerzo cortante de los suelos involucrados en el mecanismo potencial de falla
Sin embargo, dicha determinaciéon implica grandes retos para el ingeniero de
mecanica de suelos, en virtud de las variables involucradas en el problema, tales
como: tipo de suelo, grado de compacidad o consistencia, grado de saturacion y
anisotropia, entre otras.

E! grado de saturacion, por ejemplo, ha permitido crear la *Mecanica de Suelos
Tradicional” (para suelos 100% saturados) y la “Mecdnica de suelos no saturados”.

3.3.2 ESTADO DEL ARTE

En 1776 Coulomb (ref. 1), fisico e ingeniero francés, propone un mecanismo para
estudiar la resistencia del suelo, que consiste en aceptar que dicho material falla
por esfuerzo cortante a lo large de un plano de deslizamiento. Observo que en
dicho plano la resistencia al esfuerzo cortante, :, de cierto tipo de suelos, resultaba

proporcional al esfuerzo normal actuante, o, 0 sea:
L o~0 {3.3.1)

Para quitar el signo de proporcionalidad introdujo un coeficiente, tan ¢, donde ¢
representa una constante del matenal conocida como “anguio de friccion interna”

Observé también que otros suelos como las arcillas saturadas, parecian tener una
resistencia al esfuerzo cortante constante, ¢, independiente del esfuerzo normal
aplicado. )

Otros suelos tenian un comportamiento intermedio, con una ley de resistencia al
esfuerzo cortante igual a:

s=gtang + ¢ (3.3.2)

Ala ecuacion (2) se le conoce como la ley de Coulomb.
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En 1882 Otto Mohr (ref. 2) plantea la “Teoria General de la Resistencia”, que se
basa en representar graficamente en el planc de Mohr (- vs ), los estados de
esfuerzo en el momento de la falla del material. La curva tangente a los circulos
gue representan dicho estado de esfuerzos se le denomina “Envolvente de Mohr”
cuya ecuacién puede escribirse . = f (). Si Ia envolvente es una linea recta se le

conoce como ley de Mohr-Coulomb representada por la ecuacion (3.3.2), donde ¢
es el angulo de |la pendiente de la linea recta y ¢ la ordenada en el origen.

En 1925 Terzaghi (ref. 3}, basandose en el concepto de presion efectiva, modifica
la forma de la ley de Coulomb para suelos saturados, a la siguiente:

s=o'tang'+e {33.3)
Donde:
¢’ angulo de friccion interna en términos de esfuerzos efectivos.
G esfuerzo efectivo entre los granos de suelo, dado por:
6 =0 — U (3.3 4)

Siendo vy la presion del agua de poro desarrollada por el suelo en el momento de
la falla.

En 1936 Hvorslev (ref. 4} hace notar que la cohesion de las arcillas saturadas no
es una constante sino que depende de su contenido de agua, esto es

5

. =¢'tan @'+c(w) (3.3.5)

En 1958b Roscoe, Sholfield y Wroth (ref. 5) crean la “Teoria del Estado Critico”
gue es un modelo elastoplastico unificado que relaciona la resistencia con los
cambios de volumen o cambios en la relacién de vacios del suelo. A este trabajo
siguio la “Teoria del Camclay” (ref. 6} en la Universidad de Cambrige (Parry, 1960,
Roscoe y Burland, 1968, Sholfield y Wrote, 1968; Atkinson y Bransby, 1978;
Atkinson, 1981).

En 1965 Juarez Badillo {ref. 7) aplica el “Principio de Proporcionalidad Natural” al
problema de la resistencia al esfuerzo cortante en los suelos, basado en los
valores extremos de las variables que intervienen en el problema. A partir de
entonces ha seguido su investigacion en torno al comportamiento esfuerzo-
deformacion de los geomateriales.
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3.3.3 DESARROLLO TECNOLOGICO

La investigacion de la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos ha dado lugar
a un gran desarrolio tecnolégico, a la par con los avances cientificos A
continuacion se presenta un panorama general de los distintos equipos creados
hasta la fecha:

2232 APARATO DE CORTE DIRECT

Es un equipo bastante antiguo que permite medir la resistencia al esfuerzo
cortante del suelo ensayado en un planoc definido. Sus elementos esenciales se
muestran en las fotos 3.3.1y 3.3.2.

El aparato cuenta con un contenedor que confina la muestra dividido en dos partes
para generar el plano de falla del material probado. La parte inferior del
contenedor es fija y la superior se desliza honzontalmente sobre la otra y es hueca
para permitir la aplicacion de carga vertical mediante una placa metalica que
genera el esfuerzo normal. El equipo cuenta con dos piedras porosas, una inferior
y otra superior a la muestra, que permiten el drenaje del agua del suelo en
direccion vertical.

[Sameclln el o el Ao
FOTO 3.3 1

Para eliminar la presencia de excentricidades que pudieran generar esfuerzos
cortantes no deseados al momento de aplicar el esfuerzo normal, se coloca una
esfera metalica (balin) sobre la placa, la cual cuenta con una depresion
semiesférica al centro para recibir esta pieza.

Las cargas tangenciales se aplican mediante un aditamento o “puente” con el que
cuenta la pieza superior del contenedor. :
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El contenedor se coloca dentro de una cazuela que permite establecer las
condiciones de humedad deseadas ¢ incluso inundar e! sistema para formar una
muestra de material granular por el método de Ia iluvia de arena

Las deformaciones del espécimen ensayado, vertical (deformacion normal que
corresponde a las deformaciones volumétricas del material por estar confinado) y
horizontal (deformacion angular o tangencial), se miden mediante deformimetros
mecanicos, electrénicos o digitales.

A} PROCEDIMIENTO DE PRUEBA

1.- Para arenas medias a finas limpias o poco limosas (método de la lluvia de
arena)

Pasos:

1
2)

Secar en el horno a una temperatura de 105° un volumen de material un
poco mayor al volumen de la muestra que se va a formar.

Para el procedimiento de la lluvia de arena llenar un matraz con agua
desaireada y una cantidad de arena de peso equivalente al grado de
compacidad que se desea lograr; colocar un tapon perforado al centro en la
boca del matraz; coloquense una manguerita de tubo Saran de unos 10 cmv
de longitud en el tapén. Llenar la manguerita.con agua desaireada mediante
una pizeta hasta el ras, pesar el conjunto.

Llenar la cazuela con agua desaireada, de preferencia agua del sitio en
estudio, o con agua desmineralizada. A
Colocar boca abajo el matraz hasta que la punta de la manguerita toque la
superficie del agua dentro del contenedor de la muestra, para que la arena’
desplace el agua por sustitucion hasta el ras.

Si aun no se ha logrado introducir todo el material en el contenedor
entonces aplicar vibracion con los punos de las manos a la mesa de trabajo
para hacer que el material se compacte.

Colocar los deformimetros y tomar las lecturas iniciales.

Aplicar el esfuerzo normal programado y retirar los pasadores que
mantienen fija la pieza superior del contenedor de la muestra.

Aplicar los incrementos de esfuerzo cortante midiendo las deformaciones
normal y tangencial correspondientes.

Calcular los resultados dibujar los diagramas de deformacion tangencial
contra la relacidén esfuerzo cortante a esfuerzo normal, deformaciones
tangenciales contra deformaciones normales y esfuerzo normal contra
resistencia (figuras 3.3.1y 3.3.2).
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Fig. 3.3.1 Curvas esfuerzo-deformacion Fig. 3.3.2 Datos en el plano de
Mohr
y def. tangenciales- def. normales

B) COMENTARIOS SOBRE LA CURVA ESFUERZO-DEFORMACION

Durante el ensaye el suelo puede presentar ya sea una falla fragil o una falla
plastica. Las curvas correspondientes a cada uno de estos comportamientos se
presentan en la figura 3.3.3. La falla fragil (curva a) se caracteriza porque después
de llegar el esfuerzo a un maximo desciende rapidamente al aumentar la

deformacion. La falla plastica se caracteriza porque después de llegar el esfuerzo-

a un cierto valor se mantiene aungue la deformacion crezca.

En el caso de que se realice una prueba en arcilla preconsolidada, en la cual se
permita en todo momento que se disipen las presiones de poro, el esfuerzo
cortante en la curva esfuerzo-deformacién alcanza un maximo después de o cual
la resistencia disminuye hasta alcanzar un valor en donde se mantiene constante,
a esta resistencia “final” se le llama residual (figura 3.3.4). En una obra donde el
subsuelo presente fisuras o grietas, la resistencia de proyecto, segun Skempton,
debe ser |a residual para un analisis mas realista de las condiciones de campo.
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Fig 3.3.3 Tipos de falla en prueba Fig. 3.3.4 Resistencias maxima y residual
de corte directo

C) INCONVENIENTES DE LA PRUEBA

- Da buenos resultados en suelos de falla plastica, pero en suelos de falla
fragil se presentan concentraciones de deformacion en ias zonas proximas
a las paredes del contenedor de la muestra y por lo tanto concentraciones
de esfuerzo en dichas zonas.

- El area de la seccion de falla varia durante la aplicacion del esfuerzo
tangencial, lo que conduciria a corregiria si no fuera porque en un momento
dado los granos del material entran en contacto con las paredes del
contenedor.

- No se conoce el estade de esfuerzos en su totalidad, 1o que hace dificil la
interpretacion de la prueba.

- La deformacidn angular no esta claramente definida ya que las paredes del
contenedor van separandose en forma rigida.

- No es facil medir la presién del agua de los poros de la muestra (presion de
poro).

- No es posible controlar el drenaje de la muestra.

LA TRIZAAL
Es el equipo mas utilizado en la actualidad y en el que se ha concentrado el
desarrolio tecnologico. Es una camara de compresion en forma cilindrica, que se
llena con agua por medio de ia cual se puede aplicar presion al interior de la
camara mediante un compresor. Las fotos 3.3.3 y 3.34 muestran los detalles de!
dispositivo).



La camara consta de una base metalica, una camisa (que puede ser de un
material transparente como la lucita o metalico), una tapa metalica y tornillos de
sujecion. Concentrica a la base se encuentra otra de menor diametro donde se
coloca la muestra cilindrica que se va a ensayar El sistema cuenta con dos
piedras porosas que se colocan abajo y sobre el espécimen. La piedra superior va
dentro del cabezal que se pone sobre la muestra para distribuir las cargas
verticales. Las piedras porosas se comunican a las vias de drenaje medante
(no capilar).

FOTOS 3.3.3 Y 3 3.4 CAMARASTRIA)(|ALES MONTADAS EN. MARCOS DE CARGA Y
DEFORMACION CONTROLADA, RESPECTIVAMENTE.

Las vias de drenaje cuentan con valvulas con las que se controla et flujo de agua
del suelo.

La carga axial se puede aplicar a la muestra cilindrica de suelo ya sea por medio
de un vastago gue atraviesa la tapa de la camara triaxial al centro, o por medic de
alambres que se desplazan verticaimente y atraviesan la base de la camara. Para
aplicar dicha carga se han creado marcos de carga controlada (camara triaxial de
la foto 3.3.3) o de deformacién controlada {(camara triaxial de la foto 3.3.4).

Para llevar a cabo las distintas pruebas que se pueden realizar en la camara
triaxial, la tecnologla ha creado.

a) MEDIDORES DE PRESION. Manémetros tipo Bourdon, manémetros de
mercurio y  transductores de presion. Los transductores son equipos electrénicos
modernos que funcionan a base de membranas conectadas a un puente de
Weatstone cuya sefial puede ser captada en una conscla 0 en una computadora.

b) MEDIDORES DE CAMBIOS VOLUMETRICOS. Buretas (tubos de vidrio
graduados) y transductores de cambios volumeétricos.
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c) MEDIDORES DE DEFORMACION AXIAL. Deformimetros mecanicos o
electronicos y transductores de desplazamiento.

d) MEDIDORES DE CARGA AXIAL. Transductores de carga y transductores
sumergibles. Estos aparatos se utilizan para eliminar la incertidumbre en la carga
que se tiene por la friccion que se produce entre el vastago y el buje de la taba de
la camara triaxial. Una versidn de camara sin friccion en el vastago se presenta en
ia foto 9 (creada por el autor).

e) VALVULAS DE CIERRE RAPIDO O DESPLAZAMIENTO NULO Permiten que
el mecanismo de cierre de la valvula no desplace agua durante el cierre o0 apertura
de esta pieza e introduzca errores en la medicion de la presién. -

f) CAMARAS "BLEDER’. Sirven para evitar que el agua utilizada en el ensaye se
mezcle con el aire del ambiente durante [a aplicacién del esfuerzo confinante o de
la contrapresion para saturar la muestra.

Las pruebas de compresion mas comunes que se pueden llevar a cabo en la
camara triaxial, en muestras de arcilla saturada, son:

- Prueba de compresidn simpie

- Prueba rapida o no consolidada no drenada (UU)

- Prueba rapida consolidada o consolidada no drenada (CU)
- Prueba CU con medicion de presién de poro.

- Prueba lenta o consolidada drenada (CD)

A) PROCEDIMIENTOS DE PRUEBA Y CALCULOS
a) Prueba de compresion simple:

Antes de realizar 1a prueba es conveniente estimar el valor de la resistencia no
drenada, c¢,. en este caso puede usarse ya sea el penetrometro de bolsilio o el
torcémetro de bolsillo (Foto 3.3.5), que son equipos poco precisos pero utiles para
fines de programacion. Una vez que se tiene este dato preliminar se pueden
programar 10 0 mas puntos de la curva esfuerzo-deformacion. La prueba de
compresion simple se ejecutara de acuerdo a los siguientes pasos:

1) Si la muestra es inalterada, se recorta mediante el torno de labrado para
darle las dimensiones cilindricas que se requieren con la relacién de
esbeltez (altura entre diametro) entre 2y 2.5.

2) Se colocan rueditas de hule en las piedras porosas para evitar que se tapen
con restos de suelo.

3) Montar el espécimen, con su cabezal ya instalado centrado dentro de la
camara triaxial.

4) Asegurar un buen contacto entre el vastago y el yugo para aplicar |a carga.

5) Instalar el deformimetro anctando ia lectura inicial.



6) Echar a andar el crondmetro y simultaneamente apliquese la carga

7) Si el marco es de carga controlada, se aplica el primer incremento de carga
y se espera a que se cumpla el lapso para dar la velocidad de aplicacion de
la carga especificada; 5 segundos antes de que se cumpla dicho tiempo se
lee y se anota la lectura del deformimetro; al cumplirse el lapso se aplica el
siguiente incremento de carga y se repite este paso hasta alcanzar la falla

8) Si el marco es de deformacion controlada se hecha a andar el pistén a la
velocidad especificada, hasta alcanzar la deformacion correspondiente. Se
anota en el registro tanto la deformacion de la muestra como la deformacion
del anillo de carga. :

9) Sila muestra no presenta una falla brusca, suspender la prueba al alcanzar
la muestra un cierto nivel de deformaciones.

10) Retirar la muestra del aparato y hagase un esquema de su falla,

11) Cortar una laja de aproximadamente 3 mm de espesor, paralela al plano de
falla, para determinar el conterudo de agua de la muestra en esa zona. El
resto del material se usa para el mismo fin.

12) Calcular los resultados, trazar la curva esfuerzo-deformacion y determinar
la resistencia a la compresién simple q,. También se puede dibujar el
circulo de Mohr y calcular la cohesién ¢,=q,/2, correspondiente

13) Si se mide la sensibilidad de la arcilla, se debe remoldear material en ia
batidora evitando que pierda su humedad natural, hasta lograr una pasta
suficiente para formar la probeta remoldeada.

14) E! material se deja reposar el tiempo especificado de prueba para gue la
arcilla gane resistencia por sus propiedades tixotropicas.

15) Repetir los pasos 2 a 12 en la probeta remoldeada y calcular su
sensitividad como. St = g, (inalterada)/q, (remoldeada)

.

Foto 3.3.5 Torcémetromy péhetrémef'rwéucie bolsillo para obtener datos preliminares
de la resistencia no drenada
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b) Prueba UU

Es similar al de la prueba de compresién simple, solo que en lugar de preparar
una probeta se preparan 3 0 mas. Despues del punto 5 y antes del 6 del
procedimiento anterior, se liena la camara con agua para aplicar el esfuerzo
confinante que corresponda a cada probeta. Se realizan los calculos y se trazan
las curvas esfuerzo-deformacion en el mismo plano para comparar los resultados.
Se dibujan los circulos de Mohr y se calcula la cohesién “¢” correspondiente

¢) Prueba CU con medicion de presiéon de poro
- Etapa de saturacion

2) llenar las vias de drenaje con agua desaireada. Las piedras porosas
deben saturarse previamente mediante agua caliente Los transductores
de presion deben purgarse para evitar lecturas erroneas

3) Colocar rueditas de papel filtro sobre las piedras porosas para evitar que
se tapen con suelo,

4) Preparar la muestra envolviéndola con tiras de papel filtro y se monta en
la camara triaxial.

5) Llenar con agua la camara y se aplica un pequefio esfuerzo confinante y
otro menor de contrapresion (presion del agua que circula dentro de la’

muestra), abriendo la valvula correspondiente.
B) El grado de saturacidn se va midiendo con la B de Skempton (inciso
IV.1.1), hasta alcanzar la saturacion.

- Etapa de consolidacién

1) Aplicar el confinamiento correspondiente y se toman las lecturas niciales
en el deformimetroc y en la bureta o en transductor de cambios
volumétricos.

2) Abrir la valvuia de drenaje y se van tomando las lecturas de deformacion
y cambios volumétricos en tiempos de 15, 30, 60, 120, 240, 480
segundos, 1, 2, 4 horas, efc.

3) Trazar las graficas semilogaritmicas de tiempo contra lecturas del
deformimetro ¢ del medidor de cambios volumétricos

4) Cuando se alcance el 100% de consolidacién primaria (cambio de
curvatura de la grafica de consolidaciéon) se cierra la valvula de
consolidacion.

- Etapa de falla
Es similar al de la prueba UU, pero se antes de empezar se toma la lectura inicial
del transductor de presion de poro y se van tomando ias lecturas correspondientes

del mismo, para los diferentes niveles de deformacién alcanzados. Los calculos se
realizan de acuerdo con la tabla 1 (a y b), trazando las curvas esfuerzo-



deformacién en un solo plano para comparar los resultados, asi como la evolucién
de la presién de poro con el esfuerzo desviador (parte c). Se dibujan los circulos
de Mohr en la falla correspondientes, definiendo la envolvente respectiva en
terminos de esfuerzos totales y efectivos.

PRUEBA TRIAXIAL CUJ CON MEDICION DE FRESION DE PORO

TIP0 DE SUELD ARCILLA CAFE
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tabla 3.3.1 Hoja de calculo para una prueba CU con medicion de presion de poro



C) COMENTARIOS SOBRE LOS RESULTADOS DE PRUEBAS TRIAXIALES
EN SUELOS FINOS SATURADOS PRECONSOLIDADOS

El esfuerzo de preconsolidacion se supone que es el esfuerzo de confinamiento
mas grande que el suelo ha soportado en el campo, sin embargo otros
investigadores (Zeevaert, 1973, ref.12), consideran que este esfuerzo se debe a
cambios fisico-quimicos que tienen lugar en la arcilla al paso del tempo, por eso
han cambiado el nombre de este al de esfuerzo critico.

Las envolventes de falla que se obtienen al ensayar un suelo fino saturado en la
camara triaxial pudieran presentar las formas que se muestran en la figura 3.3.6,
en terminos de esfuerzos totales. Como se observa en la figura, si el suelo es
ensayado con un esfuerzo confinante mayor que esfuerzo de preconsolidacién, las
envolventes de resistencia son rectas, pero si el esfuerze de camara es menor son
curvas, fo cual no sucede en suelos normalmente consolidados.
Experimentaimente se observa que las envolventes de falla se ubican por encima
de la prolongacion de las lineas CU y CD hacia el origen, respectivamente. Sin
embargo, se ha observado que esta resistencia adicional con respecto a las lineas
CU y CD disminuye al disminuir la velocidad de aplicacion de la carga, con
tiempos muy grandes esta resistencia tiende a desaparecer.

!
|
!
1
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Fig. 3 3.6 Lineas de falla en pruehas ftriaxiales sobre suelos cohesivos preconsolidados

Las envolventes CU y CD se cortan en un punto “C” que coincide con el esfuerzo
de confinamiento de campo, indicando aparentemente que, para esfuerzos de
confinamiento menores a dicho esfuerzo la resistencia del suelo es mayor en
prueba CU que en prueba CD, en términos de esfuerzos totales. En ese rango de
esfuerzos el agua trabaja a tension por ser “obligada’ la muestra a deformarse a
volumen constante, esto hace que aumente el esfuerzo efective y que en reaiidad
sea mayor el esfuerzo de confinamiento que el aplicado.

Por otro lado, tedricamente deberia esperarse que la resistencia del suelo a la
compresion simple fuera la misma que en prueba UU, por llevarse a cabo bajo
condiciones no drenadas. Sin embargo se observa sistematicamente que dicha
resistencia es menor pudiendo el fendmeno atribuirse a distintos factores tales



como microfisuraciéon y expansién del aire contenide en el agua de poro que tiende
a comprimirse cuando se aplica el confinamiento.

D) EQUIVALENCIA DE LAS PRUEBAS UU, CU Y CD EN TERMINOS DE
ESFUERZOS EFECTIVOS

El comportamiento del material en las distintas pruebas de resistencia puede ser
explicado mediante diagramas de estados de esfuerzo en términos de esfuerzos
efectivos, para las etapas intermedias y para la etapa de falla.

En la figura 3.3.7 se presentan las condiciones en la primera y segunda etapas de
una prueba UU, en términos de esfuerzos totales y efectivos. Se presentan
tambien los circulos de Mohr en términos de esfuerzos totales y efectivos y las
envolventes de falla UU y UU’, asi como los pardmetros de resistencia, la
‘cohesion” en términos de esfuerzos totales “c’, y el angulo de resistencia en
terminos de esfuerzos efectivos ¢’. Teodricamente el angulo ¢°, corresponde al
angulo de friccion interna que se obtiene en prueba CD. Cabe sefalar que aunque
en la prueba se manejen distintos esfuerzos de confinamiento que corresponden a
distintos circulos de Mohr en la falla en términos de esfuerzos totales, en términos
de esfuerzos efectivos siempre se esta manejando un solo circulo en la falla,
supuestamente tangente a la linea de falla CD.

En la prueba CU con medicién de presion de poro sucede algo similar al caso-

anterior, solo que en la pnimera etapa la presion de poro es nula. En la figura 3.3.8
se muestran los diagramas de esfuerzos correspondientes a las etapas de la
prueba en términos de esfuerzos totales y efectivos, para una sola probeta. En la
parte de abajo se muestran los circulos de Mohr correspondientes y las
envolventes resultantes, asi como los angulos de fricciéon ¢ y ¢’. Tedricamente el
angulo ¢, deberia corresponder al angulo de friccion interna que se obtiene en
prueba CD, sin embarge y sobretodo en suelos organicos se encuentra que la
linea CU' queda por encima de ia linea CD. Las trayectorias de esfuerzo seguidas
por el material durante el ensaye hacen que los esfuerzos efectivos en la muestra
se desplacen hacia la izquierda del plano de Mohr. Habiendo el suelo estado
sometido a esfuerzos mayores en etapas intermedias que en la etapa final, el
suelo se comporta como “preconsolidado’, exponiendo entonces mayor resistencia
CU que CD.
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FIG. 3.3.7 PRUEBA TRIAXIAL UU
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APARATO DE CORTE TORSIONAL .- Es similar al de corte directo. Consta de dos
anillos concéntricos que forman una especie de dona hueca donde en su interior
se coloca la muestra. El anillo inferior es fijo y el superior se hace girar para aplicar
el esfuerzo cortante al material ensayado en forma de torsidon mediante una
cadena enrollada alrededor del anillo mdvil superior. El esfuerzo normal se aplica
mediante una placa circular que se coloca sobre la muestra dentro del anilio

giratorio. El conjunto cuenta con su sistema para la medicidn de las deformaciones -

normales y angulares que presente la muestra durante el ensaye.

CAMARA TRIAXIAL GIGANTE.- Es una camara de gran tamano que sirve para
ensayar materiales de grano grueso a muy grueso como gravas y boleos hasta de
77, usados por ejemplo para conformar la cortina de una presa de tierra. Una
version de! equipo se encuentra en el laboratorio de la CFE y otra en el Museo
Tecnolégico.

CAMARA TRIAXIAL VERDADERA- A diferencia de la camara triaxial
convencional, en esta camara se pueden hacer variar los esfuerzos normales
horizontales.

APARATO DE DEFORMACION PLANA.- En este aparato de gran tamafo
(DEPFI, UNAM) es posible aplicar “verdaderas” deformaciones angulares a la
muestra, ya gue cuenta con bisagras en las uniones del contenedor de la muestra.

CAMARAS TRIAXIALES SIN FRICCION EN EL VASTAGO.- Existe la camara de
alambres (sin vastago, una version se encuentra en el Instituto de Ingenieria de la
UNAM) y |la desarrollada por el autor (sin friccidn en el vastago, Foto 3.3.7).
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Foto 3.3.7. Detalles de la camara triaxial sin friccién en el vastago

3.3.5 PRUEBAS DE CAMPO

Las pruebas de campo son la veleta, la prueba de penetracion estandar y el cono,
cuyo procedimiento se describe a continuacion:

La veleta es una pieza constituida por cuatro aspas unidas a un eje (Foto 3.3.6).
La pieza se conecta a la tuberia de perforacion por medio de una unién roscada
en la parte superior; una vez hincada dentro del suelo blando a la profundidad
programada, se aplica en forma gradual un giro a la tuberia de perforacion para
rebanar un cilindro de suelo;, por medio de un torguimetro se mide el momentoc
empleado. La resistencia al esfuerzo cortante no drenada se determina mediante
Ja siguiente expresion:

Donde A... s el momento maximo aplicado y C es la constante de la veleta dada
por la siguiente expresion:
C= J‘TDz(-I-—] + DJ
2 6

Siendo D y H las dimensiones del cilindro de suelo cortado por la veleta (Fig.
3.3.10).



Fig.3.3.10 Dimensiones de la veleta

TANDAR

Este equipo consta de un muestreador partido en media cafia (Foto 3.37), en el
extremo inferior las dos piezas van unidas mediante mediante una rosca a una™
zapata de acero de punta conica filosa, el otro extremo se enrosca a un cabezal
que tiene en su interior una esfera de acero para producir succion al momento de
extraer la muestra y evitar asi que ésta se salga del muestreador. El cabezal se
enrosca al extremo inferior de la tuberia de perforacion. En el extremo superior de -
la tuberia de perforacion se enrosca un aditamento especial para que en su’
interior corra un martinete hueco de 63.5 kg. La prueba consiste en introgucir
dentro del suelo el penetrometro estandar por medio de golpes dados por el
martinete al dejarlo caer libremente desde una altura de 76 cm, contando el
numero de golpes necesario para lograr una penetracion de 30 cm intermedios Si
antes de esa longitud de penetracion se aplicaron al suelo 50 golpes, la prueba se
suspende para evitar que la zapata de dafe, midiendo la longitud penetrada.

La prueba permite determinar la compacidad de suelos puramente friccionantes o
la consistencia de suelos puramente cohesivos. En la Tablas 3.3.2 y 3.3.3 se
indica la correlacion entre el numero de golpes, N, para los 30 cm de penetracion
estandar y los parametros de resistencia de suelos gruesos y finos,
respectivamente, si bien en suelos cohesivos puede haber una mayor dispersion
.de los resultados.
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Equipo de penetracion estandar

ERS

Foto 33,7

N Compacidad é I N Consistencia o
relativa | (grados) (kg/cm?)
0-4 Muy suelta 25-30 <2 Muy blanda <0.25
4-10 Suelta 27-32 2-4 Blanda 0.25-0.50
10-30 Media 30-35 4.8 Media 0.50-1.0
30-50 Densa 35-40 8-15 Firme 1.0-2.0
>50 Muy densa 38-43 15-30 Muy firme 2.0-4.0
>30 Dura - »40
TABLA 3.3.2. CORRELACION N vs. ¢ TABLA 3.3.3. CORRELACION N vs. q,
EN SUELOS GRUESOS EN SUELOS FINOS
[

Las pruebas de cono consisten en hacer penetrar una punta cénica en el suelo y
medir la resistencia que el suelo opone a su penetraciéon. A continuacion se
describen brevemente los conos mecanico y eléctrico.

A) CONO MECANICO

La punta del cono puede ser de dos tipos, la Delft, que Unicamente permite
determinar la resistencia de punta y la Begemann, que sirve para determinar las
resistencias de punta y friccion.

a) Punta Delft (Fig. 3.3.11) Consta de un cono de 3.6 cm de diametro, con
un angulo de ataque de 60° que va montado en el extremo inferior de una
funda deslizante de 99 mm de longitud, cuya forma conica invertida la hace
poco sensible a la friccion del suelo que trata de confinarla; una barra,
protegida por un cople protector, transmite la fuerza axial de un mecanismo
hidraulico que hace penetrar al cono.



b) Punta Begemann (Fig. 3.3.11). Consta de un cono de 3.57 cm de
diametro, con un angulo de ataque de 60° que va montado en el extremo
inferior de una funda deslizante de 11.1 cm de longitud y 3.25 cm de
diametro, seguida de una funda deslizante de friccion de 13.3 cm de
longitud y 3.6 cm de diametro; una barra, protegida por un cople protector,
transmite la fuerza axial de un mecanismo hidraulico que hace penetrar al
cono; una ampliacién en la barra permite jalar la funda de friccion.

Las presiones requeridas para hacer penetrar el cono dentro de! suelo se miden
con manometros; conociendo el area de la celda hidraulica se determina la fuerza
mecanica necesaria para hincar el cono o para el cono y funda simultdneamente.

La resistencia de punta, qc en kglcmz, se determinan como:

g =% (3.3.41)
Donde.

Q.  Fuerza necesaria para hincar el cono, en kg
A Area transversal de! cono, 10 cm?.

La resistencia de friccion, gs en kg/cm?, en conos que la miden directamente, se
determina como:

[ = (3.3.42)
Donde.
Fs Euerza necesaria para hincar la funda del cono, en kg
A. . Area lateral de la funda, 150 cm®.

Y en conos que miden la resistencia de punta y friccion, como:

_ Rr_—_Qt
= (3.3.43?

\

Siendo R, la fuerza necesaria para hincar el cono y la funda, en kg.
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Fig. 3.3.11 Punta Delf Fig. 3.3.11 Punta Begemann

B) CONO ELECTRICO

La punta del cono eléctrico consta de una celda de carga con dos unidades
sensibles instrumentadas con deformimetros eléctricos (Fig. 3.3.12); usualmente
tienen 2 1 de capacidad de carga con resolucion de 1 kg, pero en el caso de suelos
duros puede alcanzar una capacidad de 5 ¢ con resolucion de 2 kg. Normalmente
tienen un diametro de 3.6 cm, aunque en suelos blandos se han ulilizado
diametros de hasta 7.0 cm. La fuerza que se desarrolla en la punta cénica se mide
en la celda inferior y la que se desarrolla en la funda por friccion se mide en la
celda superior. También se construyen equipos en los que la segunda celda capta
la sumatoria de punta y friccion. El cono se hinca en el suelo empujandolo con una
columna de barras de acero, en cuyo interior pasa el cable que lleva la sehal a la
superficie, la fuerza necesana para el hincado se genera con un sistema hidraulico
con velocidad de penetracion controlada. La velocidad de hincado del cono es
generalmente de 2 c¢mi/s. Para las arcillas de la Ciudad de México se ha adoptado 1
cm/s porgue se controla mejor la prueba. Las resistencias de punta y friccidn se
obtienen con las expresiones 3.3.41 2 3.3.43.
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Fig. 3.3.12 Cono Eléctrico (seccion longitudinal)

C) CORRELACIONES

a) Suelos cohesivos.- La resistencia al corte en condiciones no drenadas, c¢,,
puede determinarse mediante !a siguiente expresion:
[
Cu = _L‘
N,
Donde:

ge Resistencia de punta del cono.
Ni Coeficiente de resistencia.

En la tabla 3.3.4 se presenta una recopilacion de valores tipicos de N;.



Tabla 3.3.4 Valores tipicos del coeficiente M,

Tipo de suelo N, Forma del Autor
penetrometro

Arcilla normalmente consolidada | 15-18 Clasica Mc Carthy
(qc < 20) |
Arcilla suave con falla local 10-14 Clasica Mc Carthy
Arcilla preconsolidada {gc > 25) 22-26 Clasica Mc Carthy
Suelos arcillosos abajo del nivel 14 Clasica Begemann
freatico
Suelos arcillosos blandos 20 Cilindrica Montarez et al

b) Suelos no cohesivos.- En la tabla 3.3.5 se presenta una correlacion entre
la resistencia de punta del cono, g., ¥ el numero de golpes, N, en la prueba
de penetracién estandar.

Tabla 3.3.5 Correlacién del cono con la prueba de penetracion estandar

Tipo de suelo q./N
Limos, limos arenosos, mezclas limo-arena 2.0
ligeramente cohesivas
Arenas limpias finas a medias y arenas 35
| igeramente limosas
Arenas gruesas y arenas con algo de grava 5.0
| Gravas y gravas arenosas i 6.0
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CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS ESPECIFICACION

DE LINEAS DE TRANSMISION

CFE JA100-64

1 OBJETIVO

Esta especificacion define los- kineamientos técricos y de
calidad mimmos que deben cumplirse en el anélisis, disefio y
construccion de las cimentaciones para estructuras de lineas
de transmision que adquiere la CFE.

2 CAMPO DE APLICACION

Se incluyen los trabajos de analisis, disefio y presentacion de
informacion técnica a CFE, para la revision de las
cimentaciones de 1as estructuras de lineas de transmision.

3 NORMAS QUE APLICAN

NOM-008-SCFI-2002, Sistema General de Unidades de
Medida

NMX-H-074.5CFI-1996; Industna Siderurgica-Productos de
Hierro y Acero Recubsertos con Zinc (Galvanizados por
Inmersion en Caliente)-Especificaciones y Meétodos de
Prueba

CFE 10000-63-1996, Estudio Geolégico para la Ubicacién de
una Linea de Transmision,

CFE C0000-37-1999; Prueba de Compactacién Préctor -
CFE C0000-42-2001; Anclas de Friccidn para Cimentacién

CFE C0000-43-2001, Estudios geotécnicos para estructuras
de lineas de transmisign

CFE DB500-01-2004, Seleccion y  Aplicacion  de
Recubnmientos Anticorrosivos

CFE D8500-02-2004, Recubrimientos Anticarrosives.

CFE DBCME-07-1998, Proteccién  Antcorosivo  para
Cimentacion de Estructuras Autosoportadas de Lineas de
Transmision.

CFE J1000-50-2002, Torres para Lineas de Suhtransmisién
y Transrmsidn

CFE J6100-54-2002; Postes Metdlicos para Lineas de
Transmusiéon y Subtransmision

NOTA: En caso de que ios documentos antetiores Sean
revisados o modificados deben tomarse en cuanta la edigion en
vigor o la ultima an la fecha de apertura de las propuestas de la
licitacion, salvo que la CFE indique otra cosa.

4 DEFINICIONES
4.1 Cimentaciones Superficiales
Este tpo de cimentaciones son zapatas, losas de

cimentacion, muertos de anclaje, retenidas 0 cimentaciones
ancladas

1de§

4.2 Cimentaciones Profundas

Este tipo de cimentaciones son pilas o pilotes.

4.3 Cimentaciones Especiales

Este tipo de cmentaciones incluye la combinacidon de

cimentaciones mencionadas en los Iincisos 41 y 42, o
sistemas de cimentacion diferentes a los definidos en esta

.espeaficacion, previamente aceptados por CFE

5 CARACTERISTICAS Y CONDICIONES
GENERALES
5.1 Consideraciones de Analisis

En el caso de torres, los dados o fustes de las cimentaciones
deben sobresalir una longitud minima de 30 om del nivel del
terreno en zonas no inundables y la rmisma longitud por
arriba del NAME en zonas susceptibles de inundacion, para
postes, esta longitud debe ser de 1 m.

Se deben disefar amentaciones para todos los tipos de
estructuras de acuerdo ai estudio geotécnico, el cual debe
realizarse conforme a las especyicaciones CFE C0000-42,
C0000-43, y 10000-63

En ninglin caso se deben desplantar estructuras sobre suelo
organico, desechos y rellenos no controlados Los cimienios
deben ser desplantados en rellenos estruclurales o
controlados, siempre y cuando éstos cumplan con las
caracteristicas indicadas en el Apéndice A, para materiales
obtenidos del sitio 0 de bancos de materales, colog'a'ndolo en
capas no mayores de 30 cm y compactandolas al 95 % de su
pesc volumétrico seco maximo de acuerdo con la
especificacion CFE C0000-37.

Para el caso de sitios susceptibles a la erosién o socavacion,
la profundidad minima de desplante se debe considerar a
partir del nivel maximo de socavacién en la zona, verificando
gue en estas condiciones la cimentacion es estable y cumple
con los estados limite indicados en los capitulos & y 7 de
esta especificacion.

El nivel maximo de socavacion se determina considerando el
nivel dado por la Comusion Nacional del Agua, el obtendo
por una batimetria o el caiculado mediante los métodos
definidos en el Manual de Disefic de Obras Civiles(*),
Seccion A; de cualquiera de estos valores se debe aplicar el
que resulte como el maxime nivel de socavacian

NOTA: (*) Para cada estructura deben disefiarse cimentaciones
para todos los niveles y extensiones, de acuerdo a la ubicacion
del nivel fredtico durante la vida util de la linea para las
siguientes condiciones:

a) Suelo sumergido (nive! freatico superficial).

b) Suelo humedo ({nivel freaticc abajo de Ia
profundidad de desplante).
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La profundidad minima de desplante debe ser

- 0,10 m para cimentaciones ancladas en roca (de
acuerdo a la especificacién CFE C0000-42),

- 2,00 m para zapatas en suelo,
- 3,00 m para muertos de anclaje y pilas

- 5,00 m para piHotes

6 CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Para el andlisis se deben emplear los elementos mecanicos
méas desfavorables que la superestructura transmite a la
amentacibn,  afectados por el factor de carga
correspondiente a cada combinacion  de  cargas
analizada; conforme a las especificaciones CFE J1000-50 y
CFE J5100-54

Para la revision de los estados limte de falla de la
cimentacion, se debe utilizar un factor de carga adicional de
Fe=1.1, en las expresiones donde aparezca, salvo se indigue
otro valor

6.1 Estados Limite de Falla en Cimentaciones
Superficiales

6.1.1 Capacidad de carga . .

En todos los casos, la cimentacién debe cumgplir con la
desigualdad indicada a continuacién:

Donde.

YOFc suma de las acciones verticales a tomar en cuenta
en la combinacion de cargas considerada,
afectada de su respectivo factor de carga, en kPa.

A Area efectva del cimiento, reducida por
excentricidades de carga

ar Capacidad de carga resistente del suelc o roca
obtenida del estudio geotécnico, realizado
conforme a la especificacion CFE C0000-43,
utitizando un factor de reduccidn, Fr, de:

0,7 cuando los pardmetros de disefio del
material sean los obtenides utlizando
pruebas puntuales del sitio de cimentacién
mediante ensayes triaxiales.

0.5 cuando la resistencia del material se
obtenga de correlaciones con pruebas de
campo y éstas se hayan verificado con
pruebas de laboratorio con matenales del
sitio determinando propiedades mecanicas

0,35 cuando la resistencia detl matenal se
obtenga de correlaciones con pruebas de
campo

2de9

6.1.2 Volteo

Debe cumplirse
Mr— >1.0

Donde:

M. = Momento resisiente, producido por las fuerzas que se
oponen al voltec aplicadas a la cimentacian, respecto
al borde de la zapata o losa.

M,= Momento de volteo, producido por las fuerzas que
ocasionan el volteo de la cimentacion, respecto al
mismo borde, .

Las fuerzas resistentes por la masa del relleno se deben
calcular considerando los pesos volumétncos gque se indican
en el estudio geotécnico para 1as dos siguientes condiciones
que imperen durante su vida util

a) Suelo sumergido (nivel freatico superficial, por
armba del desplante de la cimentacion)

b) Suelo humedo (nivel fredtico abaje de la
profundidad de desplante).

La masa del relleno actuante sobre las cmentaciones es

~producto del peso volumétnco efectivo del suelo que gravite

directamente -sobre ésta, mas el producto del pesoc
volumétnco efectivo del concreto de la cimertacién

6.1.3 Arrancamiento

Debe cumplirse

Fef <P
Donde: .

P = Suma de fuerzas verticales resistentes ai
arrancamiento de la cimentacion. Incluye el peso
efectivo del relleno que gravita sohre la cmentacién y
su peso propio efectivo multiplicada por 0,9 (kN)

F.T = Fuerza de tension vertical maxima transmitida por la
estructura (kN), multiplicada por un factor de carga
iguat a 1,5 para esle caso

Las fuerzas resistentes por el peso de! reileno se deben
calcular considerando los pesos volumeétricos que se Indican
en el estudic geotécnico para ias dos siguientes condiciones
que imperen durante su vida Gt

a) Suelo sumergido (nivel freatico superficial)

b) Suele humedo (nivel fredtico abajo de la
profundidad de desplante).

En el caso de zapatas, para esta revisién se deben
considerar que las fuerzas resistentes al arrancamiento, son
los pesos efectivos propios de la zapata, mas el relleno que
forma una prramide truncada que se extiende sobre el nivel
superior del concreto de la zapata hasta el nivel de terreno
natural con un anguto B, respecto a la vertical, conforme a ia
tabla 1.
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TABLA 1 - Valores del angulo de arrancamiento

6.1.4

P
Condiciones . P
de colado Tipo de suelo rados
Aluvial y arcilla 0
blanda
Arcilla
Con cmbra medianamente 15
compacta a dura
Arena 10
Grava 15
Aluvial y arcilia 0
blanda
Contacto con -
las paredes Arcila
de la medianamente 20
excavagion compacta a dura
Arena 15
Grava 20
Deslizamiento
Debe cumplirse.

Donde.

OrFr

o =

6.1.5

PR

Suma de fuerzas resistentes en el contacto

cimentacion-suelo, muliiplcadas por su factor de
reduccion (kN)

Resultante de 1as fuerzas horizontales transmitidas
por la estructura (kN).

Muertos de anclaje

El disefio de muerios para el anclaje de torres se debe hacer
en la forma tndicada en la figura 1.

TSR Y .
! :
1
|
I
|WS
VP-R
"o Ep
1 ' Ph
W o . p

FIGURA 1 - Diseno de muertos de concreto

Ep

3ced

Combinacion de cargas mas desfavorables en
cuanto a fuerzas de extraccién, afectadas con sus
carrespondientes factores de carga

Componentes verticales y honzontales
respectivamente de |a resultante de las fuerzas de
extraccion

= Peso del suelc Ws mas el peso del concrete Wy

Se debe empiear el peso volumeétnico total arrba
de la posicién mas alta previsible del nivel freatico -
y el peso volumétrico sumergido abajo de la
misma

Empuje pasivo scbre la cara lateral del bloque de
concreto. =

Deben cumplirse {as tres condiciones siguientes’

Py < 0,7 Wt
Pv < Wg

. Ph<07Ep

-~

Para otro tipo de retenidas, ésta se debe analizar de acuerdo

6.2

o0 ~conla geometria propuesta

Estados Limite de Servicio en Cimentaciones
Superficiales

Para el analsis de asentamsentos se deben emplear las
condiciones de carga mas desfavorables conforme a las
especificaciones CFE J1000-50 y J6100-54, junto con el
modeto
geotécnica, con base en la especificacion CFE C0000-43

estratigrafico determinade para cada zona

Para cumplir con los estados limte de servicio, se debe
verificar que,

a)

b)

Los asentamientos totales simultaneos de las
Zapatas son menores de 5 cm

Los asentamientos diferenciales son menores que
los sefialados enseguida:

entre zapatas: 5 cm.

En el andlisis de desplazamentos verticales se deben
considerar las deformaciones de ios estratos de acuerdo con
su comportamiento mecanico En cada caso se deben

determinar

los desplazamentos inmediatos y difendos

debajo de la comentacién.

En el caso de desplazamientos inmediatos, se deben uthizar
expresiones que consideren la distrbucion del ineremento de
esfuerzos en la masa de suelo junto con sus propiedades de

deformabilidad

elastica de cada estrato. Para

desplazamientos difendos, se deben determinar éstos con
base en las curvas de compresiblidad de los matenales
susceptibles a consolhdarse {sugios finos saturados)
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DE LINEAS DE TRANSMISION
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7 CIMENTACIONES PROFUNDAS
71 Estados Limite de Falla en Cimentaciones
Profundas

Se deben disefiar cimentaciones profundas para suelos
predommantemente  cchesivos o  predominantemente
fniccicnantes, de acuerdo con el perfil estratigrafico defimdo
en el estudio geotécnico correspondiente

En el caso de suelos estratificados, se deben definir los
parametros geotécnicos de cada estrato, pero en ningdn
casoc un estrato debe considerarse como cohesivo-
fncclionante.

7.1.1- Capacidad de carga

7.1.11 Revision por compresion

Deben cumplirse los siguientes requisitos

QmaxFc <R
Donde
R = Capacidad de carga resistente  de elemento,
evaluada con'
R= TP +QpFr
En donde
eP Sumatoria de capacidad de car.ga por fuste de
cada estrato *i", en kN
Fgr Factor de reduccion de resistencia especificado en
elinciso 6.1 1,
l Estrato de referencia
Qp Capacidad de carga por punta, en kN
OmaxFc Carga actuante maxima de compresion aplicada

en la cabeza de la pla o pilote, debido a las
cargas de la estructura mas su peso propio,
multiplicada por su factor de  carga
correspondiente (KN). En el caso de pilas o pilotes
sometidas a fnccién negativa, ésta se sumara a la
carga actuante

7.1.1.2  Revision por tensién

La pila o pilote mas desfavorable debe cumplr con lo
siguiente”

Tmax FC < E QﬁFR|

4de 9

Donde:

Tmach= Tensién maxima aplicada a la pia o piiote debido

a las cargas de la esfructura, menos su peso
propio efectivo y el peso del suelo que gravite
sphre ta campana, en caso de presentarse esta,
en kN, multiphcada por un factor de carga igual a
1,5 para este caso.

TQgfg, Se calcula con base en lo indicado en la seccian
’ 7411

7.1.1.3  Capacidad de carga lateral

La capacdad de carga lateral en pilas o pliotes puede
evaluarse por alguno de los siguientes métodos

a) Crterio de falla basadc en la resistencia al
esfuerzo cortante de cada estrato de suelo

b} Interaccion suelo-estructura considerando
modulos de reaccidn variable en cada estrato

c) Curvas P-Y
d) Elemento finito.

La pila o pilote mas desfavorable debe cumplir con el
sigulente requisito

thax < QRhFR

Donde-

My~ Carga horizontal maxima aplicada al pilote o pila
debida a las cargas externas en kN, resulta del
analisis de la estructura

Qpifr = Capacidad de carga lateral del pilote o pila,
calculada a parir de las propedades de
resistencia del suelo, en kN, multiphcada por su
factor de reduccion correspondiente

7.2 Estados Limite de Servicio en Cimentaciones

Profundas

Para el analisis de asentamientos se deben emplear las
condiciones de carga mas desfavorables conforme a las
especificaciones CFE J1000-50 y CFE J6100-54, junto con el
modelo estratigrafico determinado para el sitio, con base en
la especificacién CFE CO0000-43 Para cumplir con los
estados iimite de servicio, se debe verificar que-

a) Los asentamientos totales son menores de 5 cm

h) Para el caso de las torres de transmision, los
asentamientos diferenciales son menores de 2 cm
entre patas de torres.

N

| oz0802 | Rev | os03os | | ]

| L [ ;

163



CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS
DE LINEAS DE TRANSMISION

ESPECIFICACION
CFE JA100-64

En el calculo de asentamientos, se deben considerar las
propiedades de deformabilidad {inmediatos o diferidos segtn
sea el caso), iunto con la distribucion de tos incrementos de
esfuerzos en la masa de suelo correspondientes a la
profundidad y separacién de los pilotes o pilas

7.3 Consideraciones Adicionales

La separacidn minima entre pilotes o entre pilas debe ser de
3 veces su diametro centro a centro

Las cimentaciones profundas deben disefiarse para
satisfacer los requisitos de estabilidad v funcionalidad

En el caso de pilotes las cuatro patas de la torre deben
quedar conectadas con trabes de liga; ademas debe
utihzarse un metode de analisis tridimensional que tome en
cuenta la distinbucién y propiedades de los diversos elemen-
tos que constituyan la estructura de cimentacion como son
pias o pilotes, trabes de liga, cabezales, dados y suelo El
analsis se debe realizar en conjunto, tomando las cargas a
tension, compresién y horizontales en los elementos
correspondientes.

Los cabezales deben tener un peralte minimo de 70 cm y los
dados la longitud necesana para ahogar la pata de 1a torre de
acuerde al diseno estructural; estos iltimos deben sobresalir
30 cm del NAME o del cabezal (el que resulte mayor). -

En el caso de sitios donde se presente friccion negativa, se
deben considerar sus efectos sobre los cimientos, tales como
son el Incremento de las solcitaciones sobre éstos, vy su
reduccion de capacidad de carga, en funcwn de los
resultados del estudic geotecnico.

8 CIMENTACIONES EN CAUCES Y LLANURAS
DE INUNDACION

Para el caso de cauces de rios y arroyos, deben
desplantarse debajo de Ila profundidad maxima de
socavacidbn en la zona, y considerar que en estas
condiciones la cimentacién debe ser estable y cumplir con
los estados limite especificados en éste capitulo

En el anabsis deben considerarse los siguentes efectos:

- socavacion, asociada a un periodo de retorno de
50 afos,

- mpacte sobre la cimentacién de 1 tonelada en el
elemento de apoyo,

- fuerzas de empuje sobre las cmentacienes
producidas por la corrente de agua y los
elementos que arrastra ésta.

El nmvel tope de concreto de las cmentaciones debe
sobresalir como minmo 1,00 m del NAME (Nivel de
Aguas Maximas Extraordinarias) y las pilas y los cabezales
de los pilotes deben estar unidos con trabes de iga El lecho
inferior de las trabes de liga debe quedar siempre por arnba
del NAME.

5de 9

9 CASOS ESPECIALES

Debe ser necesaric una cimentacion especial, para los casos
en que dependiendo de las condiciones del terreno y del tupo
de solicitaciones, se deben considerar otros mecanismos
posibles de falla, tales como' falla por licuacidon en arenas
finas y/o limos no plasticos de compacidad suelta y en
condiciones sumergidas, susceptibles de presentar pérdida
total o parcial de resistencia por iicuacién, o deformaciones
volumétricas excesivas bajo acciones dinamicas

También deben tomarse en consideracidn los casos de
suelos susceptibles de cambios volumétnicos importantes per
efectos fisico-quimicos, como sucede con los suelos
expansivos, y aguellos que presemtan desplazamientos
subitos cuando al encontrarse en estado de compacidad
suelta a media varia su contenido de agua o pasa de estar
parcialmente saturade a sumergido, como ocuire con los
suelos colapsables, de acuerdo a la especificacion
CFE C0000-43.

*En- caso de requenrse protecciones especlales para
cimentaciones de las estructuras, que no estén
contempladas en este documento, deben someterse a
revision para aprobacion por parte de Comision.

10 DISENO ESTRUCTURAL

Se hace por el método de resistencia uluma aplicando un

factor de carga adicional de 1,1 a los elementos mecanicos
ya factorizados, obtenidos del analisis de la superestructura.

Las pilas deben ser coladas en sitio y los pilotes pueden ser
colados en sitio o precolados El disefio estructural de las
cimentaciones profundas comprende las pilas o pilotes,
trabes de Yiga, cabezales y dados de empotramiento de las
patas, todos de concreto reforzado, para lo cual se deben
seguir los'lineamientos del documento de referencia {1], del
capituio 14 de esta especificacion en su udltma edicién
vigente.

El porcentale de acero de refuerzo no debe ser menor a
0,005 Ag. Tanto las pilas como los piloles deben disefiarse
como columnas y resistir sin sufrir dafios lo siguiente.

a) Compresién bajo cargas verticales

b) Tensibn debida a fuerzas de subpresion,
bufamiento del suelo, fuerzas externas y las
obtenidas del andlisis de la estructura

c) Fuerzas horizontales que ocasionen flexion y
esfuerzos cortantes (fuerzas horizontales que
transmite  la  superestructura, y presiones
hidrodindmicas en corrientes de agua)

d) Fuerzas excéntricas que provoquen flexién

e) Momentos flexionantes por curvatura,
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f) Efectos por extensidn de columna en su parte libre
o en contacio con suelo muy blando.

Para el caso de pilotes precolados y que se colocan en el
sitio por hincado, adicionalmente deben disefiarse para
resistir

a) Esfuerzos durante ef manejo, que comprende
transporie e izado.

b} Aplastamiento y esfuerzos contantes por impacto
durante el hincado,

Debe sefialarse claramente en la memora de calcuio el
procedimiento de construccidn a seguir.

101 Recubrimiento Minimo

El recubrimento minmo de concreto al pafio del acero de
refuerzo extremo debe ser

- endados de cimentacién de 4,5 em,
- para zapatas de concreto de 7,5 cm, -

- enpilas de 10 cm,

- enpilotes precolados de 5 cm,
- en pilotes colados en el sitio de 10 cm
10.2 Drenaje y subdrenaje, y Obras de Proteccién

Para el caso de sitios en laderas, debe preverse la
proteccién contra la erosién, mediante un revestimiento
integral de pisos (mejoramiento de suelo, entre otros), cortes
y de las areas de la tadera en ¢! sitio que no tengan una
cubierta vegetal suficente para que no se erosionen,
combinado can un sistema de drenaje superficial para captar,
encauzar y desalojar el agua hasta sitos alejados del suelo
de cimentacion donde no afecte geotécnicamente al sitio de
la estructura, durante su vida utit £l sistema de drenaje debe
consistir en cunetas, contracunetas, vados, subdrenes con
materiales filtrantes apropiados y lavaderos, todos revestidos
de concreto simple y/0 de suelo-cemento

Las caracteristicas de resistencia y los espesores de los
revestimientos de estas estructuras deben garantizar su
buen funcicnamiento durante su vida utit.

Adicionalmente se debe considerar en el disefio y venficar en
el campo, que la profundidad de desplante de los cimientos
se mida a partr del lado mas bajo de la ladera en la cepa de
cmentacion Esta profundidad debe ser la efectiva medida
dentre del terreno natural firme o compacto, por abaje de la
capa de suelo vegetal o de cualquier otra capa de suelo de
plemonte, con €} obeto de garantizar gue la cimentacion de
la estructura y de cualquier otro elemento como muros de
retencidon y obras de drenaje, gueden apropiadamente
alojadas en el terreno firme o compacto

Gded

Cuando sea necesario el empleo de muros de retencion
éstos deben estar provistos de los drenes y filtros apropiados
que garanticen su buen funcionamiento durante la vida Gtil de
ta estructura de transmision.

1 CARACTERISTICAS MECANICAS DE LOS
MATERIALES
1.1 Resistencia Mecanica de los Materiales

11.11 Concreto

La resistencia mirsma del concreto a compresién simple para
los diferentes elementos de la cimentacion debe ser,

- para zapatas y dados' fc = 20 Mpa,

- para plas, pilotes, trabes de hga y cabezales.
colados en sitio' f¢ = 25 Mpa,

- para pilotes precolados f'¢ = 30 MPa.
11.1.2 Acero de refuerzo

Resistencla minima a la tension en su punte de fluencia. fy =
412 MPa

114 ~ Compactacién de los Rellenos

El matenal empleade como relleno de las cepas de
cimentacién debe compactarse por lo menos a un 95 % de la
prueba proctor estdndar, en capas no mayores que 30 cm, la
cual debe cumplir con la guia CFE C0000-37

12 - PROTECCION ANTICORROSIVA

Cuando se utilicen anclas con retenidas para fijar las torres
de lineas de transmsién, deben ser galvanizadas por
inmersién en caliente, clase especial de acuerdo a la norma
NMX-H-074-SCF!, y protegidas adicionalmente con un
recubrimiento primario de alquittan de hulla epéxico CFE-P7
(de acuerdo a las especificaciones CFE DB8500-01 vy
CFE D8500-02) y proteccion catddica s la resistividad del
terreno es menor de 5000 Q-cm, de acuerdo a la
especificacion CFE DBCME-07.

13 REVISION AL DISENO
1341 Generalidades

A continuacidn se indica €] orden en gue el contratista debe
presentar los disefios de cada una de las cimentaciones, asi
como los documentos y planos que debe adjuntar a cada
propuesta
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13.2 Estudio Geotécnico

Este estudio debe realizarse conforme a la especificacidn
CFE CO0000-43 y es pre-requisito para los disefios de las
cimentaciones Los diseflos de las cimentaciones dehen
contener los parametros y recomendaciones indicados en
este estudio. Cuando se desplanten cimentaciones ancladas
en reca, la resistencia a la tensidon de las anclas debe
definrse previamente mediante pruebas de extraccion,
conforme a la especificacién CFE C0000-42

13.3 Elementos Mecanicos

Para cada estructura (de acuerde a los diferentes niveles
y extensiones de éstas) se debe adjuntar la tabla con los
elementos mecanicos para disefio de la cimentacién,
producto del analisis estructural correspondiente, et cual
debe cumplr con las especficaciones CFE J1000-50 vy
CFE J6100-54

134 Analisis y Diseno
13.41 Memeoria hasica

Esta memona se debe ordenar con un indice que indique los
conceptos que contiene Eslos conceptos deben estar
debidamente numerados

Esta memona debe contener la metodologia de analisis y
disefo de manera clara, para lo cual deben presentarse la
simbologia, nomenclatura, las expresiones, tablas y dibujos
necesanos. Para cada tipo de cimentacién que se construya
en la trayectoria de la linea de transmision se debe presentar
la memena basica correspendiente.

13.4.2 Memoria de diseno

Para que proceda la revisién de las memonas de disefio;
CFE debe contar con los estudios geotécnicos, memorias
basicas, elementos mecanicos transmitidos a la cimentacion,
y pruebas de extraccion de anclas en caso de requerirse,

Esta memoria se debe ordenar con un indice que indique los
conceplos que contiene. Estos conceptos deben estar
debidamente numerados.

Esta memoria debe ser consistente con los resultados des
estudio geotécnico del proyecto y con la memona basica

En caso de andlisis yfo disefio por computadora, junto al
analisis se integran los datos de entrada hojas de calculo, yio
software correspondiente con la memoria basica, estos datos
se deben presentar en disco compacto.

Se debe adjuntar a cada disefio 2 (dos) copias de cada
documento o plano en papel y archivo electrénico

135 Lista de Distribuciéon de Cimentaciones

Paralelo a 1a entrega de las memorias de disefio, se deben
incluir las listas de distrbucidn de cmentaciones que
cumplan con la zonificacion gectécmica estpulada en el
estudio correspondiente y con las listas de distrnbucion de
estructuras

7de9

Las listas de distnbucién de cimentaciones deben contener
por lo menos ta informacion indicada en el anexo B

13.6 Formatos de Planos

El contratista que resulte ganador, debe solcitar al area
usuana los formatos, los cuales debe utilizar en la
elaboracién de los planos a que hace referencia esta
especificacion

Los plangs defimtivos deben contener la leyenda siguiente:
“Los planos son propiedad de CFE y se prohibe su
reproduccion parcial o total”. Lo antenor no exime al
contratista de su responsabilidad por el disefio.

13.7 Consideraciones Adicionales
En las dimensiones de los dibujos y en todos los caiculos, el
contratista debe ser de acuerdo a la norma NOM 008-SCF|
El contratista se debe dirigir para-

a) Especificaciones y disefio ‘el &rea técnica usuaria

hi " Control de calidad: 1a residencia de supervisién

¢} . Suministro. 1a residencia general de construccion
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APENDICE A

CARACTERISTICAS DE LA CALIDAD DE RELLENOS
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Tamafo de fa particula, en mm
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o Calidad
Caracteristicas Rellenos
Granulometria
Zona granulométrica 1-3
Tamafio maximo
76
{mm)
% finos .
(Material < 0,074 218 min.
mmy} )
Limite liquido (LI1) (%) 40 max.
Indice pl‘?stlco (1P 15 max.
(%)
Compactacian (%) 95 min.
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AT1DY et ESPECIFICACION
ANCLAS DE FRICGION PARA CIMENTACION

CFE C0000-42

PREFACIO

Esta especificacidon ha sido elaborada de acuerdo con las Bases Generales para la Normalizacién en CFE. La
propuesta inicial fue preparada por la Coordinacion de Proyectos de Transmision y Transformacion.

Revisaron y aprobaron la presente especificacién las dreas siguientes: -. . .

COORDINACION DE PROYECTOS DE TRANSMISION Y TRANSFORMACION
GERENCIA DE ABASTECIMIENTOS

GERENCIA DE LAPEM co RN

(

El presente documento normallzado entra en vigor a’ﬁparttr de ta fecha abaju mdlcada y seré actualizado y revisado
tomando como base las observaciones que’ se deriven dé “a aplicacion dét mismo.. chhas observaciones deben
enviarse a la Gerencia de LAPEM, cuyo Depar‘tamento de Normal:zacnén y Metrologia coordlnaré la revisién,

Esta especificacion revisa y sustituye a todas las relaclonadas con anc!as de fnccuﬁn para crmentacmnes que se
hayan publicado dentro del campo de aphcac:én de |a presente. - ™ .
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NOTA: Entra en vigor apartirde: (010816
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ESPECIFICACION
ANCLAS DE FRICCION PARA CIMENTACION

CFE C0000-42

1

1deé

OBJETIVO

Esta especificacion establece el método de instalacién de anclas de friccién para cimentaciones de estructuras
desptantadas en roca; asi como la ejecucion de pruebas de extraccién de anclas. -

2

CAMPO DE APLICACION

Se contemplan los trabajos de perforacion en roca, limpieza del barreno, vaciado del mortero, colocacion del
ancla y pruehba de anclaje para las cimentaciones de las estructuras de Comision, desplantadas en roca.

NOTA:

4

NORMAS QUE APLICAN

NOM-008-SCFI-1993 Sistema General de Unidades de Medida.
CFE 10000-63-1996 -Estudio.Geolégico para la Ubicacion de una Linea de
.« i, wTransmision.
CFE 00000-43—2001 SR h Estud1os Geotécnlcos para Estructuras de Lineas de
S Trsansmlsuén O

En caso de que los documentos anteriores sean revisados.o modificados deben tomarsa on cuenta la edicién en
vigor o la ultima en la fecha de apartura de las propuq:tgs de la licitacidn, salvo que la Comisién indique otra cosa.
= J-«.-,,'u.'p}:g'_;h . . .

B

EQUIPO

Para la ejecucion de 'a prueba es necesario el uso del equipo Stgmente

a) Gato hidraulico de plstén hueco callbrado con intervalo de medicién mayor a la carga
especificada para la prueba: X carrera mmlma de 50 mm.

b) Bomba hidraulica manua! con manbmetro 'cahbrado 0. sistema de manometros apropiados
para la carga de prueba.”

c) Viga de acero de reaccion para el soporte del gato.

d)  Sistema de soporte de los micrometros para medicion de desplazamientos (sistema fijo de
referencia).

e) Cuatro micrometros de caratula con 50 mm de carrera y 0,01 mm de exactitud calibrados
(dos colocados en la varilla y dos en los extremos para medir las deformaciones del terreno).

f) Bases magnéticas para sujecion de micrometros.
q) Dispositivo en forma de hélice para el apoyo del vastago de los micrémetros.
h) Juego de tejo y mordazas.

i) Herramientas menores.

Estos equipos e instrumentos de mediciéon deben estar calibrados por un organismo acreditado.

L 010720J
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5 ACTIVIDADES PREVIAS
51 Perforacion en Roca

Se realiza la perforacién de los barrenos para el anclaje con un diametro que exceda en 25.4 mm el didmetro
del ancla como minimo, y una profundidad definida por la longitud necesaria para la correcta fijacién del ancla al
terreno Para efectuar la barrenacion es necesario utilizar preferentemente equipo neumatico de rotopercusion,
C en su caso equipo rotario,

5.2 Limpieza del Barreno

Una vez terminado e! barreno, se procede a la limpieza del mismo, sopletedndolo con aire o lavandolo con
suficiente agua, hasta que sea retirado el material producto de la barrenacién.

53 " Colocacién del Mortero

El mortero por colocar debe tener una resistencia a compres&én simple de 17,7 MPa como minimo a los 28 dias,
verificandose mediante cilindros de prueba

Con objeto de evitar pérdldas de agua en la mezcla, se saturan con agua: ias paredes antes de vaciar el
mortero en el barreno. . e o

Posteriormente, se procede a vaciar el mortero dentro de fa perforambn para lo Cuai se utiliza una manguera
con suficiente fongitud; de tal forma que-se deposite en’ pnmer instancia el mortero en el fondo del barreno Y, se
vaya avanzando hacia arnba manteniendo la manguera smmpre sumerglda en la mezela.

e
ko

54 instalacién de las Anclas S

-

Las anclas son de varilla corrugada ( £y minimo = 412 MPa), con dlametro minimo de 2 54 cm y longitud mlnlma
de anclaje en roca sana, definida por la expresién tebnca sagusente .

Pl

O.D(feX(x)d)
Donde:
La longitud minima de anclaje.
F capacidad de la varilla a tensién, determinada como el producto del area de la seccién transversal del
acero por |a resistencia a la fluencia (fy).
fe resistencia a la compresion simple del mortero.

diametro de ia varilla.

En caso de requerirse una mayor longitud por las condiciones de la roca en el sitio, el licitante debe solicitar
autorizacion al area técnica responsable de la adquisicion.

Para centrar el ancla dentro del barreno se deben soldar a su alrededor tres tramos de alambron de 6,4 mm,
espaciados a cada 800 mm a fo largo de la varilla.

[oors | S Y S S SN A S N R
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6 PRUEBA DE EXTRACCION DE ANCLAS
6.1 Preparacion del Sitio
La preparacidn de! sitio y del equipo se hace de |a siguiente manera:

Los apoyos de la viga de reaccion deben instalarse sobre una superficie uniforme y fuera del area de influencia
del ancla; la viga debe colocarse en forma perpendicular al ancla.

Una vez instalado el sistema de carga, se coloca el sistema de medicién de desplazamientos. Con el objeto de
fijar el sistema de carga, antes de iniciar !a prueba, debe aplicarse una precarga del orden de 5 kN. Realizado lo
anterior, ajustar los micrometros para tomar las lecturas iniciales o de referencia.

6.2 Desarrollo de la Prueba
El ensaye se efectua con carga controlada de acuerdo a lo siguiente:

La velocidad de aplicacion de carga debe estar en ei intervalo de 5 a 10 kN/min. Las cargas se aplican por
incrementos hasta llegar a la carga de dnseﬁo reglstrandose los desplazamlentos producidos.

Para la aplicacion de los mcrementos de carga debe seguurse el criterio’ sngulente una vez aplicado el primer
incremento, medir los desplazamlentos a cada minuto, durante 3 min; si los desptazamlentos registrados son
nulos o menores:a 0,01 mm, proceder a aplicar e’ sagmente mcremento en:caso contrario, dejar transcurrir otros
3 min para tomar nuevamente lecturas y valuar los” desp|azam1entos respectivos.” Lo, anterior debe realizarse
sucesivamente las veces que sea necesario, hasta cumplsr con la condicion indicada.

Continuar con la aplicacion de los demds incrementos, has;a;llegar,_ alacarga de diseﬁo.

Finalmente, realizar gradualmente la descarga de las fuerzas aphcadas hasta’ Ilegar a’la carga minima. En esta
etapa deben registrarse las lecturas correspondlen’tes .‘;

Repetrr todas las etapas anteriores hasta llegar’a 3 c:clos de ca_rg'a f‘éleécarga.
6.3 Presentacién de Resultados B
Para cada una de las pruebas que se realicen, se debe llenar ef formato 1 anexo.

Para la determinacion de ios desplazamientos de la varilla se aplica la expresion siguiente:

PL
5= —

AE
Donde:
) Desplazamiento del ancla {m);
P Carga (N);
L Longitud del ancla entre las mordazas del gato y la superficie del morterc, mas /3 de la longitud

embebida en el mortero (m),

A Area de la seccion transversal del ancla (mz);
E  Mbdulo de elasticidad del acero (N/m?).

Los resultados de la prueba se presentan en una grafica carga - deformacién (formato 2 anexo).

(oo | 3 N I N
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La prueba se concluye cuando se presenée io siguiente:

a) Ruptura del ancla,

b) Extraccion del ancia, antes de aicanzar la carga prevista.

c) Cuando los desplazamientos exceden los valores permisibles.

d) Cuando se alcanza la carga maxima prevista para la prueba.
7 CRITERIOS DE ACEPTACION
71 Tolerancias
Para la instalacion de anclas se debe respetar las tolerancias siguientes:

- localizacion: 20 cm‘;erimetr;Ie"é ala ubicacion proyectada;

- verticalidad: +5°

7.2 "Rechazo S o

e ® o m weeEeee 1. >

La prueba de anciaje se considera rechazada, si presenita durante su desarrdilo las situaciones siguientes:

a) Ruptura-del ancla.

b) Extraccién del ancla.

c)  Extraccién del ancla, an/t_'és“! de éicéflegir la carééi'ﬁréﬁigta. ' y

d) Cuandoe! desplazamierytc; del conjunto de anclaje 'exée&a de 40 mm.
Asimismo es considerada como aceptada,.si se iog}é alca'nz'ai‘t.la carga de disefio, sin que se presenten las
situaciones citadas anteriormente.

8 BIBLIOGRAFIA

ISRM Rock Characterization Testing and Monitoring -
Editorial Pergamon Press - 1881,
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Nombre del Proyecto:

FORMATO 1 - Reporte de prueba de anclaje
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Estructura No.: Tipo: Fecha:
Lectura de micrometros : :
Carga Tiempo Promedio .
{t) (min) Microémetro Micrémetro (mm) Observaciones
2
W3
"
ngu
" ‘Aprobado
Resultado: -
esuftado Rechazado
Ancia No.. Long. Anclada: (m) Diametro. ____ (cm)
Tipo de roca: Long. Mordaza-terreno: {m)
Resistencia del mortero: (MPa)
Hora de inicio: Hora de terminacion:
REALIZO REVISO VERIFICO
NOMBRE Y FIRMA NOMBRE Y FIRMA NOMBRE Y FIRMA

L1 l
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FORMATO 2 - Gréfica carga - desplazamiento

Nombre del Proyecto: Fecha,
Ubicacion. Equipo:
Estructura; Tipo: _
Modelo Serie:
GRAFICA CARGA - DESPLAZAMIENTO
) R E)

= : e .,-A;J:j: -

© ch

E‘l .

- .

&) R

%‘

Desplazamiento (mm)
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ESTUDIOS GEOTECNICOS PARA ESTRUCTURAS ESPECIFICACION
DE LINEAS DE TRANSMISION CFE CO00043

PREFACIO

Esta especificacién ha sido elaborada de acuerdo con las Bases Generales para ia Normalizacién en CFE. La
propuesta inicial fue preparada por la Coordinacion de Proyectos de Transmisién y Transformacién.

Revisaron y aprobaron la presente especificacion las dreas siguientes:

COORDINACION DE PROYECTOS DE TRANSMISION Y TRANSFORMACION

GERENCIA DE ABASTECIMIENTOS S
- -?:5:(7 A ;.—1; ;’E.-“g
GERENCIA DE LAPEM S
GERENCIA DE ESTUDIOS DE INGENIEREA CcIvIiL Y

~‘!’.
.-

Ei presente documento normahzado entra en vrgor a partlr de Ia fecha abajo indicada y sera actualizado y revisado

tomando como hase las observaciones que se- denven de 14 aplicacion del mismo. Dichas observaciones deben
enviarse a la Gerencia de LAPEM cuyo Departamento de Nonnahzambn y Metroiogia coordmara ia revision.

P IART ‘Xi{w—-m—:dn i

Esta especificacion revisa y ‘sustituye a todas las relacionadas con estudlos geotécnncos para estructuras de lineas
de transmisién que se hayan publicado dentro del’ campo ‘de’ aphcacmn -de la presente.

ECTOR TECNICO

NOTA: Entra en vigor a partirde: 10816
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ESTUDIOS GEOTECNICOS PARA ESTRUCTURAS . . .. ESPECIFIGACION.
DE LINEAS DE TRANSMISION CFE C0000-43

1de8

1 OBJETIVO

Esta especificacién establece los requisitos que deben cumplir los estudios geotécnicos para estructuras de
lineas de transmisién, que adquiera la CFE.

2 CAMPO DE APLICACION

En el disefio y construccion de las cimentaciones de las estructuras para lineas de transmision de la CFE.

3 NORMAS QUE SE APLICAN
NOM-008-SCFi-1993 Sistema General de Unidades de Medida.
1IEC 61166-1993 High-Voltage Alternating Current Circuit-Breakers-
Guide for Seismic Qualfication of Hgh Voltage
Altemating Current Circuit-Breakers
CFE 10000-63-1996 Estudio Geblégico para la Ubicacion de una Linea de
’ Transmision. .
CFE C0000-17-1996 Pruebas de Penetracién Estandar y Muestreo de
Suelos Mediante Tubo Partido.
CFE C0000-28-1998 © Andlisis Granulométrico por Mallas:
CFE C0000-29-1998 ) L Limites de Consistencia.
CFE C0000-42-2001 ‘ Anclas de Friccidn-para Cimentacion
NOTA: En caso de que los documentos anteriores sean revisados o modificados deben tomarse an cyenta la edicion en
vigor o la gitima edicion en la fecha de apertura de las propuestas de la licitacidon, salvo que la Comisién indique
otra cosa.
4 DEFINICIONES
4.1 Estructura de Suspension

Estructura de la linea de transmisién que se disefia para soportar exclusivamente las cargas debidas al peso de
cables, herrajes, accesorios, la accidn de! viento y sismo.

4.2 Estructura de Defiexion

Estructura de Ia linea de transmisidn que se disefa para resistir, ademas de las cargas arriba mencionadas, los
esfuerzos producidos durante la construccion y el montaje, eventual rotura de cables y cambios de direccion en
el trazo de 1a linea.

4.3 Estructura de Remate

Estructura de ia linea de transmision ubicada al final o principio de ella y que esta sujeta a grandes cargas

permanentes honzontales debidas a la tension mecanica no compensada de los cables, en adicion a las
accidentales arriba mencionadas.

[owr= | | o - © [ | l L]
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4.4 Suelo Tipo | S -

Suelo que por sus caracteristicas de dureza puede ser excavado con pala de mano o herramienta similar.

4.5 Suelo Tipo I

Suelo que por sus caracteristicas de dureza requiere para su excavacion la utilizacién de pico y pala.

4.6 Suelo Tipo lIA

Suelo que contenga boleos o que por sus caracteristicas de dureza requiera para su excavacion la utilizacion de
barretas y /o rompedoras.

4.7 Suelo Tipo llI
Material que para su excavacion requiera ia utilizacion de explosivos.
48 IRD

Con estas siglas se designa al ingeniero Responsable’ Directo del estudio.

5 CARACTERISTICAS Y CONDICIONES GENERALES

5.1 Requisitos Generales

El licitante debe p‘resentar un listado de trabajo'_sﬂgéotécnic':'osﬁ rgéﬁzadoa
52 informacion Preliminar . o E’-l

Es responsabilidad del licitante tener mformacufm sobfe aspectos geotécmcos geoiéglcos climatolégicos,
sismicos y topograficos det sitio en estudio. - -

53 Trabajos de Campo y Laboratorio Minimos
5.3.1 Trahajos de campo
5.3.11 Torres autosoportadas

a) Deben excavarse pozos a cielo abierto en todos y cada uno de los puntos de inflexion de la
linea y en los sitios de las estructuras de tension conforme a la referencia bibliografica (12).
En los casos en gue los puntos de inflexidn se encuentren a menos de 1 km entre ellos, y no
exista un cambio apreciable en las condicicnes def subsuelo, se acepta espaciar los pozos a
cada 5 km

- en tangentes se deben excavar pozos a cada § km o antes si existe un cambio en el
tipo de suelo o en el tipo de topografia (por ejemplo, al pasar de una area montafiosa a
una de lomerios suaves o a una zona plana, o viceversa),

- los pozos se excavan a una profundidad minima de 3 m o la limitada por el nivel
fréatico 0 suelo tipo 1lA. En cada uno de los pozos se hace una inspeccion visual y se
obtienen muestras representativas. En los pozos representativos del tramo en cuestion
se obtienen, ademas, muestras cubicas malteradas para su caracterizacion y pruebas
de laboratorio,

oo | | I A N [ I ]
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5.3.1.2

b)

c)

d)

e)

3de8

- las dimensiones de los pozos deben ser las minimas necesarias para gue una persona
pueda introducirse en eflos para la inspeccion de sus paredes y obtencidn de muestras
alteradas y/o inalteradas.

Para definir los tipos de materiales por excavar durante la etapa de construccion de los
cimientos de las estructuras, se hacen, adicionalmente a los pozos indicados en los incisos
anteriores, sondeos con posteadora mecanica manual © equipo partatii motorizado equipado
con barrenas helicoidales, en funcidn de la dureza del suelo, a cada 1 000 m en las zonas
planas y a cada 500 m en zonas de lomerios y/o montafias. Si ya se tienen definidos ios
sitios de las estructuras, los sondeos antes referidos se ejecutan en estos sitios.

En adicion, en las zonas montafiosas se definen los sitios donde aflora roca mediante el
estudio geoidgico a lo large det trazo de acuerdo a la especificacion CFE 10000-63.

En zonas bajas, inundables, de suelos compresibles y en cruces de rios, deben realizarse
las exploraciones y el muestreo necesarios para establecer |a estratigrafia y las propiedades
fisicas y mecanicas del subsuelo con las que se defina la solucidn de cimentacidn y el
andlisis y disefio geotécnico. La exploracién debe efectuarse con base en sondeos tipo
penetracion estandar (SPT) conformé a.la especificacion CFE C0000-17, asi como con
muestreo inalterado mediante tubos “shelby” de'acuerdo a la referencia bibliografica (5),
hasta una profundidad de 2,5 veces el ancho de la cimentacién o 10 m como maximo a partir -
de! nivel de desplante estimado,- en' caso de requerirse- una mayor profundidad por
condiciones dificiles del suelo, el hcrtante debe solicitar autorizacion del area técnica
responsabie de la adquisicion T , B

Cuando se utilicen pilas de c1mentactén deben realizarse sondecs tipo SPT de acuerdo a.la
especificacion CFE C0000-17 ¢ sondeos mixtos en cada punto de inflexion.y, en tangente’
largas, a.cada 4 km. En ambos casos la profundudad de los sondeos debe ser igual o mayt
a la del desplante dela mmentacwn

£n las zonas donde af}pre roca o _se encuentre ‘a”menos de 2 m de profundidad, deben
realizarse pruebas de extraccion de anclas conforme'a la especificacidon CFE C0000-42, en
cada tipo de roca definido en la-zonificacion geotécnica o en el 15 % del total de las torres de
la linea de transmision, se aplica el mayor nimero de pruebas.

Postes troncocénicos

a)

b)

Para el caso de postes deben realizarse sondeos tipo SPT de acuerdo a la especificacién
CFE C0000-17 o sondeos mixtos con extraccion de tubos de pared delgada de acuerdo a la
referencia bibliografica (5), en cada punto de infiexion y en tangentes largas, a cada 3 km.
En ambos casos la profundidad de los sondeos debe ser igual o mayor a la del desplante de
la cimentacion.

En zonas bajas, inundables, de suelos compresibles y en cruces de rios, deben realizarse
las exploraciones y el muestreo necesarios para establecer la estratigrafia y las propiedades
fisicas y mecanicas del subsuelo con las que se defina la solucién de cimentacion y el
analisis y disefio geotécnico. La exploracibn debe efectuarse con base en sondeos tipo
penetracion estandar (SPT) conforme a la especificacion CFE C0000-17, asl como con
muestreo inalterado mediante tubos “shetby” de acuerdo a la referencia bibliografica (5),
hasta una profundidad de 2,5 veces el ancho de la cimentacion o 10 m como maximo a partir
del nivel de desplante estimado, en caso de requerirse una mayor profundidad por
condiciones dificiles del suelo, el licitante debe solicitar autorizaciéon del area técnica
responsable de la adgquisicidn.
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5.3.2

53.3

c)

4 de 8

En rocas deben realizarse pruebas de extraccidn de anclas en cada tipo de roca definido en
la zonificacion geotécnica, conforme a la especificacién CFE C0000-42, en cada tipo de roca
definido en la zonificacion geotécnica o en el 15 % del total de los postes de la linea de
transmision, se aplica el mayor nimero de pruehas.

Trabajos de laboratorio

a)

b)

d)

Todas las muestras obtenidas deben identificarse y clasificarse en laboratorio de acuerdo a
la referencia bibliografica (9) y se les determina su contenido de agua conforme a la
referencia bibliografica (7), asi como su peso volumétrico natural.

En adicion, a muestras representativas del subsuelo se les determinan las siguientes
propiedades:;

- limites liquido y plastico de acuerdo a Ié especificaciéon CFE C0000-29,

peso especifico relativo de solidos conforme a la referencia bibliogréfica (2),

granulometria de acuerdo ala referenma bibliografica {1,

- porcentaje de ﬁnos con base a Ia referencia blbhograﬁca {3).

En especimenes obtenldos de muestras inalteradas se les realizan pruebas de compresion
simple, triaxiales tipo UU {en suelos puramente cohesivos) de acuerdo a la referencia
bibliografica (10),.triaxiales CU {en suelos cohesivo-friccionantes) conforme a la referencia
bibliografica (11) y de consolidacion de acuerdo a la referencia bibliografica (8), en un
numere tal que permita caracterizar “ias propiedades de resistencia y deformabilidad del
subsuelo. a las profundidades de interés. Como minimo se debe tener un juego de pruebas
mecanicas (compresion simple, triaxiales ‘y : consoitdacmn) para cada tramo en que sea’
subdividida la linea o por cada clmentacufm tipo.

A los nucieos de roca se les. determma t(.‘.Iaslfimr:u‘.m htoléglca porcentaje de recuperamén
fndice de calidad de la roca. :

Trabajos de gabinete

a)

b)

c)

Con base en los trabajos de campo y laboratorio, se deben elaborar los perfiles
estratigraficos del subsuelo en escala 1:100. En ellos se dibujan los resultados de los
sondeos efectuados de acuerdo al Apéndice A de esta especificacion.

Se analizan las alternativas de cimentacién mas convenientes, definiendo la profundidad de
desplante y los siguientes aspectos:

- capacidad de carga del suelo y anclas, sefialando profundidad de despiante y longitud
de anclaje,

- médulo de reaccion horizontal, en el caso de pilas y pilotes,
- célculo de asentamientos totales y diferenciales,
- estabilidad de cortes y laderas naturales,

- profundidad de desplante considerando socavacion, cuando las estructuras se ubiquen
en cauces de rios y arroyos o sitios cercanos.

Deben analizarse los procedimientos constructivos, indicando los mas convenientes

| 010720 J
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5.4 Trabajos Adicionales

El licitante tiene la responsabilidad de evaluar si se requieren trabajos y/o estudios adicionales, a los aqui
indicados previa autorizacién del area técnica responsable de la adquisicién.

55 ‘ Informe Geotécnico

Una vez realizados los trabajos de campo, las pruebas de laboratorio y los analisis necesarios, el licitante debe
preparar un informe del estudio realizado .por duplicado en forma impresa y entregarlc a el area tecnica
responsable de la adquisicion para su revision, asi como en disco compacto (CD-ROM).

El informe debe contener lo siguiente;

a)
b)

c)

d)

e)

g

h)

Indice.
Lista de tablas, figuras y fotografias digitalizadas.

Introduccién, Incluye objetivo y alcance del estudio, fechas de inicio y terminacion de
trabajos de campo y otros antecedentes de interés.

Datos del sitio y del proyecto, donde seﬂescnba
- ubicacion de la iinea, longitud; ténsién de operacién; tipo de-estructuras,

- geologia general, de acuerdo con la gula CFE 10000-63; asi'como la sismicidad de la
zZona,

- caracteristicas topograficas,

.

- riesgos por cruces de rios y arroyos laderas inestables, entre otros.

Trabajos de campo y taboratono reahzados

Geologia superﬁmal a Io largo del trazo de “a linea, mc!uye'ndo rasgos significativos,
susceptibiidad de los depositos de suelo a 1a licuacion, presencia de suelos colapsables,
problemas de inestabilidad de taludes y de socavacion.

Estratigrafia a lo largo del trazo de a linea, con zenificacién geotécnica del trazo para
definicién de cimentaciones tipo.

Analisis de cimentaciones {tipo, capacidad de carga, profundidad de despiante, estabilidad de
iaderas, volteo, arrancamiento, deslizamiento y asentamientos).

Recomendaciones de disefo:

- tipo de cimentaciones a utilizar a 1o largo de la linea en funcién de la zonificacion
geotécnica hecha (defmiendo claramente zonas donde las cimentaciones se
desplantaran sobre roca o suelo). Sefialar si existen o no problemas de estabilidad de
taludes y como resolverios, .

- profundidades de desplante en funcién de la zonificacion geotécnica y de los riesgos
de socavacién de arroyos y rios, capacidades de carga y coeficientes sismicos a
utilizar de acuerdo a los parametros de la norma IEC 61166 (zona sismica moderada
0.3 g y zona sismica alta 0,5 g). Para el caso de cimentaciones profundas (pilas y
pilotes) indicar tambien capacidad de carga lateral,
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factores de seguridad de las cimentaciones ante capacidad de carga, volteo,
arrancamiento y deslizamiento,

calculo de asentamientos totales y diferenciales (en caso de suelos compresibles),

profundidad del nivel de aguas freéticas y sitios donde sea posible que exista tirantes
de agua durante la construccién. Debe indicarse también la longitud libre de los dados
de cimentacién para proteger las estructuras por inundaciones,

profundidades de socavacion estimadas para e! caso de estructuras que tengan que
ubicarse en cauces de rios o arroyos, y recomendaciones de proteccn‘)n para las
estructuras que se ubiquen en estas condiciones,

pesos volumeétricos naturales de cada estrato; asi como pesos volumétricos secos,
humedos y sumergidos minimos de los materiales de refleno de las cepas una vez
construida la cimentacién,

definiciones de zonas donde se requieran tratamientos especiales para evitar fallas por
inestabilidad de las laderas naturales ante falla por cortante o por erosion.

Procedimientos de ccnstruccubn

procedlmlentos constructivos de tas cimentaciones, 7
t|pos de material a excavar que se encuentra a lo largo del trazo de la linea de
transmision (definiendo porcentajes de materiales tipo 1, 1f,- 1A y 111).

material que se utilizara para rellenos de cepas y los procedimientos con que se deben
colocar y compactar (en pnmera instancia se debe usar el material producto de las
excavaciones, mejorandolo si s necesario).- S6lo en casos extremos de materiales de
muy mala-calidad (organicos o que no cumplan con las caracteristicas recomendadas
para el disefio, como por ejernplo stielos ‘de muy bajo peso volumeétrico, muy plasticos
0 con porcentajes de sobre tamaﬁos altos) se manejarén materiales de bancos,

control de calidad de. los reilenos pesos volumétricos a alcanzar (secos y humedos),
calas volumétricas y pruebas de compactacion,,

drenaje superficial y obras estabilizadoras en laderas que 1o requieran,
cimentaciones especiales y protecciones en zonas de cruces de rios,

control de calidad de construccién de anclajes (cuando se requigran).

Plano de trayectoria de la linea de transmision.

Plano de ubicacidn de sondeos.

Plano geolégico superficial del trazo de la linea de transmision y zonificacion geotécnica.

Tablas y graficas de resultados de pruebas de campo y iaboratorio.

Perfiles estratigraficos.

Anexo con los registros de laboratorio

Referencias y bibliografia de consulta para este estudio.

Firma y cédula profesional de! |RD.
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6 CONTROL DE CALIDAD

E! licitante debe considerar en su propuesta los costos relacionados con los estudios previos, exploracion,
muestreo, pruebas de campo y laboratorio. Ademas debe proporcionar a CFE el programa de actividades
geotécnicas a realizar con el objeto de dar seguimiento a los trabajos.

El contratista es responsable de la calidad final del estudio geotécnico y debe proporcionar todas las facilidades
necesarias para que el personal de la Comision supervise pericdicamente las actividades o pruebas que juzgue
convenientes. .
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1 OBJETIVO

Esta especificacion establece los reguisitos mimmos que
deben cumplir los estudios geotécnicos para subestacicnes
que adquiera CFE

2 CAMPO DE APLICACION

En el disefio y construccién de las cimentaciones de las
estructuras para subestaciones de la CFE

En la presente especificacion se incluyen los estudios para la
etapa de ingenieria basica y de detalle minma que debe
cumplir el contratista, sueto a que después de haber
estudiado la zona y problematica planteada, debe realizar los
estudios necesarios para llevar a cabo el proyecto y su
construccion cumpliendo con todos los estudios requeridos
en ia ingenieria de detalle.

- ingenieria basica, los incisos 4 4, 45, 4.6, 4.7,
52 y 5.3, .

- ingenieria de detalle, los ncisos 5412, 54.13,
542, 543, 544 545y 546

Los estudios gectécnicos para la ingenieria basica se deben
realizar en esta elapa previa a la ingenieria de detalle y a los
estudios de la ingenieria de detalle del proyecto.

3 NORMAS QUE APLICAN

NOM-008-SCFI-1993, Sistema General de Unidades de
Medida

CFE 10000-63-1996, Estudio Geoldgico para la Ubicacidn
de una Linea de Transmision

CFE C0000-17-1996, Pruebas de Penetracion Estdndar y
Muestreo de Suelos Mediante Tubo Partido.

CFE C0000-29-1998, Limites de Consistencia.
CFE C0000-42-2001; Anclas de Friccion para Cimentacion.

CFE JA100-57-2002, Estructuras Metalicas Mayores vy
Menores y sus Cimentacicnes para Subestaciones

CFE L0000-57-1998, Sistema de Admnistracion de
Segundad Industrial en CFE

CFE L0000-58-1999; Sistema de Admimstracion Ammental

CFE CPTT-CAM 01-2002, Disefio y Construccidon parsa
Caminos de Acceso a Subestaciones, (Documento Interno de
la CPTT)

NOTA: En caso de que los documentos anteriores sean
revisados o modificados deben tomarse en cuenta la edicién en
vigor o la ditima edicion en la fecha de la convocatoria de la
licitacién, salvo que la Comisién indique otra cosa.

1de®

4 DEFINICIONES

4.1 Estructuras Metalicas Mayores

Son estructuras a base de marcos metahcos, de alma llena o
celosia, para sostener cables de energia eléctnica, equipos vy
accesorios que se encuentran dentro de ia subestacion,

4.2 Estructuras Metalicas Menores

Son estructuras de celosia o tubulares para sostener el
equipo primario de una subestacion incluyendo los
siguientes’

Cuchiilas, apartarrayos, inierruptores, aisladores soporte,
trampas de onda, transformadores de cornente, potencial

capacitivo o potencial inductivo.

4.3 Casetas o Edificios

‘Son estructuras metalicas o de concreto reforzado y

mamposteria gue tienen como finalidad proteger a jos
equipos electromecanicos de una subestacién ante los
diferentes agentes atmosférnicos, ademas de su seguridad

44 . Suelo Tipo!

. Suelo que porsus caracteristicas de dureza puede ser

excavado con pala de mano o herramienia similar.

4.5 Suelo Tipo i

Suelo que por sus caracteristicas de dureza requiere para su
excavacion la utilzacion de pico y pala

4.6 ‘Suelo Tipo 1l A

Suelo que contenga boleos o que por sus caracteristicas de
dureza requiera para su excavacion fa utilizacibn de barretas
y /o rompedoras,

4.7 Suelo Tipo It

Material que para su excavacion requiera la utihzacion de
explosivos

4.3 IRD

Con estas siglas se designa al ingeniero responsable directo
del estudio

5 CARACTERISTICAS Y CONDICIONES
GENERALES
5.1 Requisitos Generales

El contratsta debe presentar un listado de trabajos
geolécnicos realizados

| 021213 | | 1 B |
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5.2

informacion Preliminar

Es responsabilidad del contratista tener informacidn sobre
aspectos geotécnicos, geoldgicos, sismicos y topograficos
del sitio en estudio

5.3

Programa de Actividades

Después de analizada toda la informacion disponible, el
licitante debe hacer una visita de inspeccitn al sitio donde se
proyecta consiruir 1a subestacién y con base en lo observado
debe realizar un programa de actividades para el estudio que
mncluya lo siguiente

alcance de ftrabajo (numerp, ubicacién y
profundidad de pozos a cielo abierio y sondeos,
asi como numero de pruebas de laboratono a
realzar,

reconocimiento geolégico superficial, de ia zona,

costo total del estudio, incluyendo trabajos de
gabinete,

programa de trabao donde se ncluya fecha y
duracion de la visita al sitip, tempe estmado para
la ejecucion de trabajos de campo, laboratono vy
gabinete,

El programa de actividades debe presentafse a CFE para su
autonzacién con 10 dias de anticipacidon al inicio de estos

trabajos.
54
5.4.1

54141

541.2

a)

Trabajos Minimos de Campo y Laboratorio
Trabajos de campo

Estructuras metalicas mayores y menores,
casetas o edificios

Exploracion mediante pozos a cielo abierto
(P.C.A.), con posteadora y/o barreno helicoidal

Deben excavarse pozos a cielo abierto

Uno por cada 1000 m? de construccian, donde se
proyectan construir estructuras metalicas mayores
¥y menores

Uno por cada 100 m? de construccion, en casetas
o edificios

los pozos se excavan a una profundidad minima
de 4 m o la limitada por el nivel fréatico ¢ suelo
tipo Il A. En cada uno de los pozos se hace una
inspeccion visual, se describe la estaugrafia, se
obllenen muestras representativas de cada
extracto, y muestras inalteradas (por ejemplo,
cubicas) de los estratos representativos con objeto
de caracterizar el subsuelo, de acuerdo a la
referencia [5] y pruebas de laboratorig,

T 5413

k)

c).

.'a)

b)

2de B

las dimensiones de los pozos deben ser las
mimmas necesarias para que una persona pueda
introducirse en ellos para inspecciébn de sus
paredes y obtencion de muestras alleradas ylo
inalteradas.

Para definir los tipos de matenaies por excavar
durante |la etapa de construccion de los cimientos
de las estructuras metalicas mayores y menares
asl como en casetas, edificios y transformadores,
se hacen adicionalmente a los pozos indicados en
los ncisos anteriores, sondeos con posteadora
mecanica, manual o0 equipo portatt motonzado
equipado con barrenas  helicodales  tipo
“minuternan” ¢ similar, en funcién de la dureza del
suelo,

Uno por cada 1000 m? de construccion, en donde
se proyectan construir estructuras metalicas
mayores y menaores.

Uno por cada 100 m? de construceidn, en casetas,
edificios y transformadores.

En adicién, en las zonas rocosas se definen los
siios donde aflora roca medante el estudio
geoldégico de acuerde a la especficacion
CFE 10000-63.

Sondeo de tipo mixto

Adicionaimente, deben realizarse exploraciones
suficientes con base en sondeos Upo penetracion
estandar (SPT) conforme a la especificacidon
CFE CO0000-17, asi como con muesireo inakterado
mediante tubos “shelby” de acuerdo a la referencia
{51, hasta una profundidad de 2,5 veces el ancho
de la cimentacién o 10 m come maximo a partir del
nivel de desplante estimado En caso de
requerirse una mayor profundidad y un numero
mayor de sondegs por condiciones dificiles del
suelo, el licitante debe solictar autorizacion del
area técnica responsable de la adquisicién.

Uno por cada 1000 m? de construccién, en el area
donde se ubiguen ias estructuras metdhcas
mayores y menores,

Uno por cada 150 m? de construccion, en casetas
o edificios,

necesarno  complementar 2
informacion de investigacién estratigréfica se
podra realizar también sondeos del tipo indicado
en la referencia (4]

Cuando sea

En las zonas donde aflore roca o se encuentre a
menos de 2 m de profundidad, deben realizarse
pruebas de extraccién de anclas conforme a la
especificacion CFE C0000-42, en cada tipo de
roca defindo en la zonificacion geotécnica de la

021213
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5.4.2

a)

b)

<)

d)

54.3

a)

b)

Ademas deben llevarse a cabo pruebas de
verificacion de capacidad a la tension en el 15 %
como minime de las diferentes estructuras
proyectadas en la subestacion dende se utilicen
cimentaciones ancladas Debe proporcionarse el
factor de adherencia ancla-concreto y concreto-
suelo

Trabajos de laboratorio

Todas las muestras obtemdas deben identificarse
y clasificarse en laboratoro de acuerdo a la
referencia [9] y se les determina su contendo de
agua conforme a la a la referencia [7], asi como
su masa volumetnca natural.

En adicion,
subsuelo se
propiedades

a muestras
les determinan

representativas  del
las siguientes

limites liquido y plastico de acuerdo a la
especificacién CFE C0000-29,

peso especifico relativo de-sélidos conforme a la
referencia [2),

granulometriz de acuerdo a la referencia [1],
parcentaje de finos con base a la referencia [3)

En especimenes obtenides de muestras
inalteradas se les realizan pruebas de compresién
simpie de acuerdo a la referencia [6] , triaxiales
tipe UU (en suelos puramente cohesivos) de
acuerdo a la referencia [10], triaxiales CU (en
suelos cohesivo-friccionantes) conforme a la
referencia [11] v de consolidacion de acuerdo a la
referencia [8], en un numero tal que permita
caracterizar las propiedades de resistencia y
deformabilidad del subsuelo a las profundidades
de interés Como minimo se debe tener un juego
de pruebas mecanicas (compresién simple,
triaxiales y consolidacién) para cada zona de la
subestacidn o por cada cimentacién tipo

A los nucleos de roca se les determna:
clasificacion litoldgica, porcentaje de recuperacion,
indice de calidad de la roca

Trabajos de gabinete

Con base en los trabajos de campo y laboratono,
se deben elaborar los perfiles estratgraficos del
subsuelo en escala 1.100. En ellos se dibyjan los
resultados de los sondeos efectuados de acuerdo
al formato 1 de esta especificacion

Se analizan las alternativas de cimentacién mas
convenientes, defimendo la profundidad de
desplante y los siguientes aspectos’

5.4.4

c)

z:
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capacidad de carga del suelo y en su caso anclas,
sefialando profundidad de desplante y longstud de
anclaje,

modulo de reaccién horizontal, en el caso de pilas
y pilotes,

calculo de asentamientos totales y diferenciales,
estabihdad de cores y laderas naturales,
estabiidad ante volteo,

estabilldad ante deslizamiento,

profundidad de desplante consdderando
socavacion, cuando las estructuras se ubiquen en
cauces de rios y arroyes o sitios cercanos.

Deben analizarse los procedimientos
constructivos, indicando los mas convenientes

-Trabajos adicionales

El contratista tene la responsabilidad de evaluar si se

requieren trabajos y/o estudios adicionales, a los aqui
indicados previa autorizacion del area técnica responsabte de
la adquisicién

6§.4.5 Infoﬁne geotécnico

Una vez realizados los trabajos de campo, las pruebas de
laboratorto y los analisis necesarios, el hcitante debe preparar
un informe del” estudic realizado por duplicade en forma
impresa y entregario al area técmca responsable de la
adguisicién para-su fevision, asi como en disco compacto
{CD-ROM)

El reporte debe contener lo sigwente:

a)
b)

c)

d)

indice.

Lista de tablas, figuras y fotografias digitahizadas
Introduccion,  Incluye objetive y alcance del
estudio, fechas de inicio y termmacion de trabajos
de campo y otros antecedentes de interés,

Datos del sitio y del proyecto, donde se describa

ubrcacion de la subestacion, tipo de estructuras,

geologia general, de acuerdo con la especificacion
CFE 10000-63, asi como la sismicidad de la zona,

caracteristicas topograficas,

nesgos por cruces de rigs, arroyos, lagunas,
lagos, terrenos costeros, o cualgquer otro sitio con
presencia de agua o almacenamento de la misma,
asi como por la interseccion de laderas inestables
entre otros,
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e)

f)

)

h}

. suelo)

Trabajos de campo y laboratlono realizados deben
presentarse en las graficas correspondientes

Geologia superficial del sito donde se encuentra
ubicada la subestacion, incluyendo en su caso
rasgos significativos, problemas de inestabilidad
de taludes y de socavacion.

Estratigrafia en 1a zona de la subestacién, para
definicién de cimentaciones tipo.

Analhsis de amentaciones (tipo, capacidades de
carga y de trabajo, profundidad de desplante y si
procede estabindad de ‘aderas, adicionalmente
analisis por volteo, arrancamiento, deslizamiento y
asentamientos) :

Recomendaciones de disefio;

tipo de cimentaciones a utilizar en la subestacién
en funcién de la zonfficacidén geotécnica hecha
(definiendo  c¢laramente  zonas donde las
cimentaciones se deben desplantar sobre roca o
Sefalar si existen o no problemas de
estabilidad de taludes y como resolverlos,

profundidades de desplante en funcién de la
zomficacion geotécnica y en su caso de las
riesgos de socavacion de arroyos y rios,
capacidades de carga y de trabajo y coeficientes
sismicos a utilzar Para el caso de cimentaciones
profundas (pias y piotes) indicar también
capacidad de carga admisible a compresién y a
tension y lateral, y adicionalmente tomar en
cansideracion lo indicado en el inciso 6 4.2.4 de la
especificacidn CFE JA100-57,

factores de seguridad de las cimentaciones ante
capacidad de carga, volteo y deshizamiento,

cédlculo de asentamientos totales y diferenciales
(en caso de suelos compresibles),

profundidad del nivel de aguas fredticas {NAF) y
sitios donde sea posible que existan tirantes de
agua durante la construccion  Debe indicarse
también la longitud fibre de los dados de
cmentacion tanto para proteger las estructuras
contra las nundaciones, como para reducrr el
problema de corrosién,

profundidades de socavacién estimadas que por
razones justificadas tengan que ubicarse cerca de
cauces de rios o arroyos, asi comao en la linea del
itoral, y recomendaciones de protecodn para las
estructuras que se ubiquen en estas condiciones,

masas volumétricas naturales de cada estrato, asi
como masas volumeétricas secas, humedos v
sumergidos de los matenales de relieno de las
cepas una vez construsda la cimentacion o en su
caso el terraplén,

5.4.6

a)

b)

c)

e)

a)

. {organicos o

4ded

definiciones de zonas donde se requieran en su
caso tratamientos especiales para evitar fallas por
inestabilidad de las laderas naturales ante falla por
cortante ¢ por erosién

Procedimientos de construccion

Procedimientos constructivos de las

cimentaciones

Tipos de material a excavar ylo corle que se
encuentra dentro de la subestacion (defimendo
porcentajes de materiaies tipo |, I, 11 Ay I1).

Matenal que se debe utilizar para rellenos de
cepas 'y en su caso terraplenes  Los
procedimientos - con que se deben colocar vy
compactar (en primera instancia se debe utilizar el
material producto de las excavaciones o cories,
mejorandolo si es necesario) Salo en casos
extremos de matenales de muy mala calidad
gque no cumplan con las
caracteristicas recomendadas para el disefio,
como por gemplo suelos de muy bajo peso
volumeétrico, muy plasticos o con porcentajes de
sobre tamafios altos que no sean compactables),
se manejaran materiales de bancos cuya
granulometria debe cumplir con lo indicado en la
figura 2 de las especificaciones de disefio vy

construccion  para caminos de acceso .a
subestaciones (CFE CPTT-CAM 01}
Control de calidad de los rellenos, masas

volumétricas a alcanzar {secos y humedos), calas
volumétricas y pruebas de compactacion

Drenaje superficial y obras estabiizadoras en
laderas que lo requieran, tomande en
consideracion el ngiso 6 4.3 2 de la especificacion
CFE JA100-57

Cimentaciones especiales (debe tomarse ‘en
consideracion el inciso 6 4 2.5 de 1a especificacién
CFE JA100-57).

Control de calidad de construccion de anclajes
{cuando se requieran)

plano dende se encuentren las casetas, edificios y
transformadores y la ubicacién de las estructuras
metélicas mayores y menores,

plano de ubicacién de sondeos,

plano geolégico superficial correspondiente al area
de la subestacion y zonificacién geotécnica,

tablas y graficas de resultados de pruebas de
campo ¥ laboratorio,

perfiles estratigraficos,
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- anexo con los registros de laboratorio,

- referencias y bibliografia de consulla para este
estudio,

- firma y cédula profesional del IRD.

6 CONDICIONES DE PROTECCION AMBIENTAL

El proveedor debe tomar en cuenta las condiciones de
proteccién ambiental que debe acatar en los lugares de
rabajo, durante 'as maniobras de entrega del equipo, el
almacenaje, el montaje 'as pruebas, la operacién y el
mantenimiento debido a posibles residuos que alguno de los
equipes genere, por lo que le corresponde al proveedor,
docurmentarse acerca de las normas locales de acuerdo al
sitio de la instalacion, de lo establecido en la especificacion
CFE LO000-58 y a las normas nacionaies e internacicnales
respectivas, y que estén wvigentes. Lo anterior serd
constatado por el area correspondiente de la Comision

5de 6

7 CONDICIONES DE SEGURIDAD INDUSTRIAL

Igualmente que para el capitulo anteror, el proveedor debe
considerar, desde la etapa del disefio, la normativa que se
debe aplicar, para cumplir con las condiciones de Segundad
Industnial y los requisitos de Seguridad gue se deben cumphr
durante los procesos de Montaje, de Pruebas, Operacién y
Mantenimiento, para lo cual se debe basar en lo establecido
en la especficacion CFE LO000-57, y en las normas
nacionales e internacionales vigentes relacionadas con esta
disciplina, lo que sera verificado por el personal asignado por
la Comisién

] CONTROL DE CALIDAD

El contratista es responsable de la calidad final del estudio
geotécnico y debe proporcionar todas las facihdades
necesanas para que el personal de la CFE supervise de

~manera continua o periddicamente las actividades o pruebas

que juzgue convenientes.
El contratisia debe considerar en su propuesta los cosios

relacionados con los estudios previps, exploracion, muestreo,
pruebas de campo y laboratorio

Standard Test Method for Particle-Size Analysis of Soils.
Standard Test Method for Specific Gravity Soils by Water Pycnometer

Standard Test Method for Amount of Matenal in Soils Finer than the No 200 (75-um} Sieve.

Standard Test Methods for Practice for Soil Investigation and Sampling by Auger Boring.
Standard Practice for Thin-Walled Tube Sampling of Soils for Geotecnical Purposes.
Standard Test Methed for Unconfined Compressive Strength of Cohesive Soul.

Standard Test Method for Laboratory Determination of Water (Moisture) Content of Soil,

Standard Test Method for One-Dimensional Censolidation Properties of Soils

9 BIBLIOGRAFiA B
Referencia Clave
M ASTM D 422-1998
[21 ASTM D-854-2002
3 ASTM D-1140-2000
[4] ASTM D-1452-2000
[51 ‘ ASTM D-1587-2000
[6 ASTM D-2166-2000
M ASTM D-2216-1998
Rock, by Mass.
I8 ASTM D-2435-1995
{91 . ASTM D-2487-2000

[10] ASTM D-2850-1995

[11] ASTM D-4767-1985

Standard Ciassffication of Soils for Engineering Purposes

Standard Test Method for Unconsolidated, Undrained Compressive Strength of Cohesive
Soils in Triaxial Compression.

Standard Test Method for Consolidated Undrained Triaxial Compression Test for Cohesive
Soils,

[ 021213 | [

133



ESTUDIOS GEOTECNICOS PARA INGENIERIA DE DETALLE ESPECIFICACION

EN SUBESTACIONE_S o CFE C0000-44
Gdeb
e ——— e e e
" Dascripcion :. bl Il;'.lﬁ4 N w, W W - * WM

i H FHH
- W | IT NG hE SN
- = NS
- 5% ‘:7. y _'l,_ --1,.._J 410 9:1 ) .
gy R a 4 .
/-ss-\(’%?‘f‘b - i ’ B i
£ f)!
L b
T * I
1 I
FUFE*'J e ¥
HRUsEd o O® . v
{‘ {58 1A
T P Al
Bh1H - ¢
SRS LY NURN EF R N '
Il wi,[’.:;fl' ‘1

P )

M :, ! glw 4
- .
F M FeRstravaTe wetiveitr D COMMION FEDERAL DE ELECTREIDAD
[ arcma Tilovew ves Darvwon ON FEDERAL
e [ anmeen — A Avamce
D‘“— EE'H-W NC BvE MO [ Prewmcte
0 Shaily dontutly
ByC wistwsde yi ophusiidry rshirii Fiactves),
tp . e .
©OmD 1 Bngeed de khe Chrratos 4 MOHR miks e Fomw; Bev. Facwa
Ohgarvacionm: Sobdin: Ditne Figuea:

FORMATOQ 1 - Estratigrafia y propiedades de los suelos

NOTA: Este formato contiene los resultados minimos que doben presentarse en el perfil estratigrifico, por lo tanto el contratista
debe presentar los resultados de los sondeos y ensayes de laboratorio en tablas y manera grafica, asi como todos los
resultados que contengan |os estudios realizados.

| oz | 1 [ I 1 l | 1l ]
X 134




LY T D S - e AR !

LY

“n:» v g - Y
ey f o Mr T W.. "

(-

FACULTAD DE INGENIERIA U N_A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CENTRO DE INVESTIGACION Y.
DESARROLLO DE EDUCACION EN LINEA
(CIDEL)

4. Anélisis y disefio geotecnico
Del 04 al 08 de julio del 2005.

Cv121

Instructores:.
M. en |. Oscar Luna Gonzalez
Ing. German Lépez Rincon

COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

Palacio de Mineria Caile de Tacuba & Primer piso Deie p g xi
. 5 g Cuauhtemoc 06000 Mexico, D.F. APDO Post -
Telefonos 551289355 5512-5121 5521-7335 5521-1987 Fax 55100573 5521-4021 AL%S ostel 2285



DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

ELABORQO: GERMAN LOPEZ RINCON
JUNIO 2005

135



1. INTRODUCCION

El disefio estructural de cimentaciones profundas estd intimamente ligado con el disefio
geotécnico de la cimentacién. Si el comportamiento esperado de la cimentacion y superestructura
no es satisfactorio, por mucho cuidado que se haya tenido en el diseito. considerando todas las
posibles combinaciones de carga a que estara sujeta la estructura durante su vida atil. la solucion

adoptada no sera adecuada.

Teniendo esto en mente, el ingeniero de cimentaciones podrd abordar el disefio de una
cimentacion profunda sobre una base racional que tome en cuenta ¢l comportamiento fisico real

del sistema suelo-cimentacién-superestructura.

En consecuencia. los puntos que deberan tomarse en cuenta al disefiar una cimentacion son los

siguientes:

a. Estratigrafia, condiciones hidraulicas y propiedades mecanicas de compresibilidad,
resistencia al esfuerzo cortante v permeabilidad, tanto para condiciones estaticas como

dinamicas.
b. Caracteristicas de los edificios o construcciones que rodean al nuevo proyecto.
c. Caracteristicas del sitio en estudio desde el punto de vista eolico y/o sismico.
d. Caracteristicas del proyecto. esto es. geometria, cargas y destino de la obra.
Cuanto mejor sea el conocimiento que se tenga de cada uno de los factores anteriores, mayor

control se tendra de cada etapa del disefio, lo que redundard en un mejor comportamiento de la

estructura proyectada.
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2. CIMENTACIONES CON PILOTES DE FRICCION

El uso de pilotes de friccion esta estrechamente vinculado con una cimentacién 100% o
parcialmente compensada, en sitios donde los depoésitos superficiales del suelo son de baja
resistencia y alta compresibilidad, tal como sucede en el Valle de México, el que, como-se sabe,
estd formado por series de arcillas y limos arcillosos blandos que alcanzan profundidades hasta
de 35 0 40 m. En este tipo de cimentacidn los pilotes se utilizan para disminuir el hundimiento de
ésta, transfiriendo parte de la carga del edificio a estratos mas profundos. los que. debido al
fenomeno de endurecimiento que exhiben estos materiales, son mas resistentes y menos

o

compresibles. Ver figura 1.

En términos generales el disefio de una cimentaciéon con pilotes de friccion se lleva a cabo
mediante las siguientes reglas basicas:

a.- La carga total del edificio la toman los pilotes y el suelo al nivel de desplante
del cajon de cimentacidn. La relacion de carga entre el pilote y el suelo debera
estar entre | y 4, esto es:

1<Rq<4
donde
Re= W¢W, '

Wi carga que toman los pilotes

W,: carga que toma el suelo

W= W, + Wy carga total del edificio descontando la subpresion del agua al nivel
de desplante.

Para suelos normalmente consolidados, esto es, para Co= Gb, el valor de Rq
estard cercano a 4, mientras que para suelos preconsolidados o del tipo
preconsolidado, en donde ob>co, el valor de Rq puede estar cercano a la unidad.
En este caso se entiende que los pilotes y el suelo toman aproximadamente la
misma carga.

b.- Los pilotes de friccion se calculan para que trabajen a su capacidad ultima;
esto significa que estaran penetrando continuamente en la masa del suelo.

3de 16

133



La capacidad ultima de carga de los pilotes puede estimarse con suficiente
precision por medio de la expresién:

0, =Y (0.3g,)wAz +a,0,

el primer término del segunde miembro representa la capacidad Gltima por
friccion v el segundo término la capacidad por punta del pilote, ademas:

qu: resistencia del suelo en compresion no confinada o compresion simple

w: perimetro efectivo donde se desarrolla la friccion = 1.1 (nd,); do es el
diametro equivalente del pilote

Az: espesor del estrato

ap: area de la seccion transversal del pilote en la punta

Ob: esfuerzo critico de compresion o carga de preconsolidacion

c.- Debido a que los pilotes estan trabajando a su capacidad dltima por friccion. la
estabilidad de la cimentacién se obtiene por contacto entre el cajon de
cimentacion y el suelo. La capacidad de carga al nivel de desplante del cajon
puede calcularse, de acuerdo con Terzaghi. con la siguiente expresion:

57¢

[¢]

= +o
q o F S o

donde

qa: capacidad admisible de carga. en ton/m’

Ca: cohesion media del suelo. tomando en cuenta todos los estratos afectados por
la superficie potencial de deslizamiento. Ver figura 2.

d.- Los movimientos verticales de la cimentacion, expansion y hundimientos, se calculan
con base en el cambio de esfuerzos producido por la excavaciéon al construir la
cimentacion y por el incremento de esfuerzos debido a la friccion positiva. Ver zonas

sombreadas de la figura 1.

El hundimiento maximo por el incremento neto de esfuerzos se obtiene aplicando la

. expresion:

5\ = me (Gf _O—(Jl )Az
donde:
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m,, : modulo de compresibilidad volumétrica unitario de! suelo, obtenido de pruebas de
consolidacion en el odémetro.

Oq. O, : esfuerzo efectivo original y final después de construido el edificio.

e.- durante un sismo los pilotes no toman ninguna carga axial adicional, cualquier incremento de
carga por volteo lo toma el suelo al nivel de desplante del cajon de cimentacidén. La fuerza
cortante en la base, generada por el sismo, la toma el suelo por medio del cajén de cimentacidn v
los pilotes. El efecto de la fuerza cortante produce flexion en los pilotes que debe tomarse en
cuenta en el disefio.

La fuerza de sismo que se genera en el centro de masa de un edificio puede estimarse conociendo
la respuesta de aceleracion del centro de masa, es decir:

V=i Mag,
donde:
fa : factor de amplificacion de la aceleracion an del suelo al nivel de desplante del edificio.
M : masa total del edificio
El valor de a,, se asigna de acuerdo con las aceleraciones registradas de sismos anteriores, el
factor de amplificacién f, puede obtenerse conociendo el periodo de vibracion del sistema suelo-
cimentacién-superestructura T, €510 es: '

2_T2 2
o = Tn + TB °

donde:

T, : periodo fundamental de vibracion de la estructura
To : periodo de rotacion de la cimentacion

Con el dato anterior y asignando un factor de amortiguamiento al sistema, se entra al espectro de
respuesta vy se obtiene el factor de amplificacion. Luego el momento de volteo sera:

0= Vn hp

-

En la figura 3 se muestra el especiro envolvente de disefio v el esquema del sistema suelo-
cimentacidn-superestructura.

En consecuencia, el disefio estructural de una cimentacién con pilotes de friccion incluye lo
siguiente:
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1. Calculo de la capacidad de carga ultima de los pilotes y determinacion del nimero, en
funcidn de la relacion de carga pilote-suelo que se adopte.

2. Analisis estatico de interaccion suelo-cajon de cimentacion para determinar la distribucién de
reacciones.

3. Analisis sismico para determinar la fuerza cortante en el centro de masa del edificio y el
momento de volteo,

4. Analisis sismico de interaccion suelo-cimentacién para determinar la distribucion de
reacciones por sismo en el cajon de cimentacion.

5. Anadlisis sismico de interaccién pilote-suelo para determinar los elementos mecanicos. fuerza
cortante y momento flexionante, en los pilotes producidos por la accion de la fuerza cortante
sismica actuando en la cabeza del pilote.

La superposicion de todos los efectos anteriores permite el poder analizar y revisar
estructuralmente la cimentacidn, asi como suministrar el acero de refuerzo y su posicion correcta
en el cajon de cimentacion y en los pilotes. En la figura 4 se muestra en forma esquematica el
efecto de cada uno de los puntos anteriores.

3. CIMENTACIONES CON PILOTES DE PUNTA
El disefio de una cimentacion con pilotes apoyados de punta difiere del de una cimentacion con
pilotes de friccion en que en este caso los pilotes toman la totalidad de la carga del edificio,

incluyendo la cimentacidn, descontando Gnicamente la subpresion del agua.

Lo anterior representa que el comportamiento de la cimentacion deba estudiarse para considerar
los aspectos siguientes:

a. Los pilotes deben ser capaces de tomar la carga del edificio asi como los incrementos de
carga vertical que se generan durante un sismo.

b. A largo plazo. durante Ia vida util del edificio se generan fuerzas de arrastre, como la friccion
negativa. que afectan el disefio de la cimentacion y que deben tomarse en cuenta.

c. La estabilidad del edificio ante carga lateral la da el cajon de cimentacion. Sin embargo, es
necesario analizar los pilotes ante carga lateral para verificar el disefio por flexién.

En el disefio de cimentaciones con pilotes apoyados de punta se pueden tener varios casos, a
saber:
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1. Pilotes apoyados en un estrato resistente y de baja compresibilidad que se extiende
indefinidamente con la profundidad.

2. Pilotes apoyados en un estrato resistente que sobrevace a depdsitos compresibles y poco
resistentes. Ver figura 5. |

En el primer caso, la distribucion de pilotes podra concentrarse bajo cada columna sabiendo que
el hundimiento diferencial entre €stas es despreciable para propositos practicos. Si la zona donde
se ubica el edificio estd sujeta a hundimiento regional, a largo plazo el edificio tenderd a emerger
con respecto a la superficie del suelo. .

En el segundo caso. en virtud de que los depdsitos compresibles bajo el estrato resistente se
consolidan, si se concentran los pilotes bajo las columnas es probable que se generen
hundimientos diferenciales, debido a la diferencia de carga que toman los pilotes en cada grupo
de columnas. En este caso lo mejor es distribuir los pilotes bajo la cimentacion en un arreglo
uniforme. lo que obliga a utilizar un cajon de cimentacién rigido. Este tipo de solucion es comun
en subsuelos como el del Valle de México, donde, ademas, se tiene ¢l problema de hundimiento
regional, por lo que la cimentacion debera disefiarse para que los hundimientos sean compatibles
con dicho hundimiento regional, evitando el emergimiento y dafos a las instalaciones
municipales.

La capacidad de carga de los pilotes puede calcularse con la siguiente expresion propuesta por
Terzaghi y modificada por Zeevaert para tomar en cuenta la compacidad del estrato de apoyo:

0, =4, 12N, +0,N, (D, +0.1)

-

donde:
A, : area de la seccion transversal del pilote en la punta

¢ : cohesion del estrato de apoyo

Gy : esfuerzo vc:rti-cal efectivo al nivel de desplante ‘ :

N, Ny : factores de capacidad de carga. funcidn del dngulo de friccion interna del suelo de apoyo
D; : compacidad relativa del estrato de apoyo

Debe notarse que el esfuerzo vertical efectivo al nivel de desplante depende de la friccion

negativa que se genere en el pilote a lo largo del fuste, hasta el estrato de apoyo; ver figura 5.
Esta friccion puede estimarse con la expresion:

wK o
FNu’ = - /d ZAU{)'AZ
wK¢ 0
1+-—=-d
ad
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En este caso:

w = 1.05(nd,)
Ké=coeficiente de friccion que en arcillas y limos arcillosos tiene un valor de 0.33
a : 4rea tributaria del pilote

d
Z Ao Az area de esfuerzos
0

De una forma mas precisa, tanto la friccién positiva como la negativa pueden calcularse
utilizando los siguientes algoritmos, cuya base tedrica se da a continuacién:

— e
‘ | g . .
) i i Al nivel i-1:
! _ ] |
‘. | P
- - i I F;—I = (O.l—l - O—m) ’ al—l (a)
! !
1 - | .
e Al nivel i
S b
- : -
S . F;:(O'I_o-m)'au (b)
' 77 - o ERE ‘ )
' ' Por equilibrio plastico: ‘
1
- - F=F = (0,40, )K, 2m, A,
- T : i 2
L o llamando: m, = m, K, se tiene:

Fi.——FI,__l:ml.-(crl.+0'l._l)'Az. (c)

l

~

A partir de esta expresion se pueden estudiar cuatro casos, dependiendo de donde se inicie el
calculo de la friccion.

FRICCION NEGATIVA (6, < o)
CASO 1
La integracion comienza desde la cabeza del pilote, donde las condiciones de frontera son:

(FN)I-l = 0; Toi-1 = 01
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los valores desconocidos son: (FN), y o,

sustituyendo los valores correspondientes en la expresion (c):

(0, —0)a —(FN), =m -(o, +0,_) Az,
resoviendo para si:

—_ —J m, A, 1

O.l - :#,A:T ' O-f” - a, +m, A, ) a-l-l - ¢_:l,+m‘ “As, ) (F}V)J*l ==
o bien;
df = AJ ) O-m - Bf ' JJ—I _C.' ' (F"\I)J—]
}Y
(FN)J = (o-m _O-J) d

CASQO 2:

La integracién inicia en la punta del pilote donde se conoce la (FN), y el esfuerzo o, asi como el
esfuerzo o; las incognitas son en este caso (FN),. y 6i.1.

Los algoritmos resultantes quedan en la forma:
+ B -0, =Ciy - (FN),

o =40

oi=1
(FN),,, =(0,,—0,) am
en este caso:
dni

A =:-— -—— Biov=m, A ; Cioi==—
a1 —m,-Az, a,-

FRICCION POSITIVA (o,> 60)
CASO 3

La integracion inicia en la cabeza del pilote, donde se conocen (FP),.i; Go.1 vV 0,15 las incognitas
son: (FP), v o,

Los algoritmos resultantes son:

143
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O'l =21‘00,+Br '0’,_1 +(_:r ‘(FP)J_]

(FP)r :(O-r _O-m)'a'

donde;

QO
1l
B

Z;Z”:T‘“—"‘"*”—"'—; §p=m,'2;;

s

I
3
1
Q1

CASO 4

La integracion comienza en la punta del pilote, donde se conocen (FP), : 6, v ,. Los valores
desconocidos son: (FP)., y o,

Los algoritmos quedan:

o, =4

=1 O —BJ—] -O-J' +Cf—¥ (F}V)l

-1 ot -1

¥
(FP)1—I = (O-;-] - O-(),_] ) C - 1

en este ¢caso:

4 = _.éi:‘__.._w- B : _4

1= L]

a1 +m Az, ’ a
para los cuatro casos:

r. =radio efectivo del pilote = 1.05 r, para (FN) 0 1.10 r, para (FP)

K -_—.?nf‘ﬁ i N¢:1+Se_”1
" No 1- sen2¢,.

Los elementos mecénicos en el cajon de cimentacion se calculan en forma semejante al de una

cimentacion con pilotes de friccion; solo que la reaccion g, bajo el cajon, es nula y las reacciones
en los pilotes se obtienen haciendo el analisis de interaccion pilote-suelo bajo el nivel de ia punta
de los pilotes.

El efecto de la fuerza cortante sismica se trata igual al caso de pilotes de friccion, pudiendo
cambiar las condiciones de frontera en la punta, si los pilotes se empotran en el estrato resistente.

10de l6
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1. INTRODUCCION

Un sismo es un movimiento subito de la corteza terrestre, motivado por el desplazamiento
relativo de dos placas dentro de una falla. También una erupcion volcanica puede provocar
un sismo al ser expulsado gas explosivo por la presion del magma.

En zonas de fallas ocurre primero una distorsién de la roca y cuando se alcanza la
resistencia al esfuerzo cortante, la energia potencial acumulada se transforma en energia
cinética. Ver figura 1.

El movimiento méaximo tiene lugar en el foco en la forma de una fuerte vibraciéon que
produce ondas que viajan en todas direcciones. La energia se disipa con la distancia en la
corteza terrestre y la magnitud se registra en términos de intensidad en cada uno de los
lugares por donde pasa. Las isosismicas o lineas de igual intensidad sismica. dan a los
sismdlogos los medios para investigar y pronosticar la intensidad sismica por regiones. a
partir del epicentro.

Al ingeniero de cimentaciones le interesa el estudio de la intensidad de un sismo a través de
los desplazamientos y aceleraciones que produce. Es importante registrar en sismos fuertes
la aceleracion y desplazamientos que se generan, ya que de esta forma se esta en
posibilidad de estudiar el comportamiento de edificios.

Durante un sismo se generan muchos tipos de ondas; de éstos son importantes dos grupos:
las ondas de cuerpo y las ondas superficiales. A su vez las ondas de cuerpo son de dos
tipos:
a) ondas irrotacionales o de compresion-dilatacion que se conocen como ondas P.
b) ondas equivolumétricas que sdlo producen distorsidon y que se conocen como ondas
S.

Cuando el sitio donde se registra un sismo se localiza lejos del epicentro, las ondas de
cuerpo se transforman en ondas planas y generan ondas superficiales, las cuales se atentan
rapidamente con'la profundidad, producen compresiones y dilataciones en el sentido de
propagacidn de la onda, su velocidad es practicamente igual a la velocidad de las ondas de
cortante. Ver figuras 2 a 4.

Para calcular la respuesta sismica de un determinado lugar se hace necesario conocer la
historia de aceleracion del sismo, la cual se determina registrando la intensidad del
movimiento  sismico por medio de un acelerégrafo. En la fig. 5 se muestra un
acelerograma registrado en mayo 11. 1962, para la parte central de la ciudad de México.

Se puede demostrar que la repuesta sismica maxima puede determinarse por la siguiente
expresion:

R = J:a(r)e""“"“‘” -sen@,({ —r)dr

v

max (1)
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El valor de la Rv representa la integracion de los impulsos transmitidos por la aceleracion

a ( t) con base a una estructura equivalente de un grado de libertad con frecuencia circular

2
libre w0 y amortiguada wd = w0 (1 - g") en donde ¢0 representa la fraccidon de
amortiguamiento critico de la estructura.

Para el disefio sismico de la estructura, al ingeniero le interesa fundamentalmente la fuerza
de inercia que se genera en el centro de la masa, esto es:

Vm =M - Ra )

El valor de Ra = ®0 Rv, se conoce como la respuesta de pseudo — aceleracion v la
relacion Ra vs T, el espectro de pseudo - aceleracion. Por medio del acelerograma de la
Fig. 5 y la expresién (1) se obtvieron los espectros de respuesta de aceleracidon que
muestra la Fig. 6 para diferentes amortiguamientos criticos y para el centro de la ciudad
de México (d). Para una estructura rigida T = 0 la aceleracion serd de la superficie del
suelo obtenida como la maxima del acelerograma. Nétese que a medida que la estructura
se hace mas flexible aumenta la respuesta hasta llegar a un valor maximo después del
cual declina hasta hacerse pequeiia.

Para comprender el significado fisico del espectro de respuesta supongamos. Fig. 7 una
seric de edificios en la zona de estudio representados por péndulos con periodos T
diferentes. representativos del modo fundamental de vibrar desde T = 0 hasta T = 4 seg.
Ahora imaginemos que en la interfase con le suelo firme se producen trenes de ondas de
esfuerzo cortante que atraviesan con velocidad de translacion vs los estratos involucrados
peor con diferentes periodos y longitudes de tal manera .que

L L, L

V=== =_.5—

I, T, T, 3)
El suelo también se puede considerar con un vibrador, por tanto tendré una serie de
periodos de vibracidn libre dependiendo de las condiciones estratigraficas v de sus
propiedades dindmicas. Se encontrara que existird un periodo maximo de vibracion o
fundamental el cual puede ser excitado por la perturbacion sismica mas faciimente que
los armonicos mas altos.

Supongamos que el pericdo fundamental del suelo es Tsl, cuando dicho periodo sea
aproximadamente coincidente con alguno de los periodos de los péndulos representativos
de los edificios, dicho péndulo entrard en resonancia produciéndose en su centro de
masa una amplificacidén de la aceleracion con respecto a la aceleracién maxima de la
superficie del suelo. La aceleracion de la superficie del suelo serd tomada Unicamente por
el péndulo de alta rigidez; T =0. Asi pues, los picos en el espectro de respuesta de pseudo
- aceleracién seran representativos a las amplificaciones producidas cuando las
longitudes de las ondas sean compatibles con la estratigrafia del subsuelo y, por lo tanto,
producen periodos en ésta, cercanos a los periodos fundamentales de las estructuras. El
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periodo fundamental Tsl del subsuelo resulta el mas importante de considerar ya que
produce la maxima respuesta y, consecuentemente, la amplificacion maxima para
determinado amortiguamiento critico, y por lo tanto, puede servir como base para
formular un espectro practico de disefio.

Designemos la amplificacién de la aceleracion por fa = Ra/ am, y dibujemos en escalas
logaritmicas el espectro de respuesta de aceleracion en términos de fa vs TO/ Tsl. en
donde TO es el periocdo equivalente de la estructura y cimentacién como si fuese de un
grado de libertad. El dibujo se efectuard de tal manera que represente la envolvente de
todos los picos en el rango de TO /Ts1 pequefio, hasta TO /Tsl = 5. El valor TO / Tsl =1
representara la coincidencia del periodo de la estructura y cimentacion con el subsuelo. v
por lo tanto, se obtendra la respuesta maxima fa, Figs. 8 y 9.

De la anterior discusion se ve la importancia de poder conocer el periodo fundamental del
subsuelo. También es importante el segundo modo para el caso de sedimentos suaves
como e¢s el de la ciudad de México. El uso del espectro que muestra la Fig. 9 es sencillo;
imaginemos que el subsuelo tiene un periodo de Tsl = 1.0 seg, una estructura y su
cimentacion tiene un periedo de To = 2.0 seg, por consiguiente To/Tsl =2.0. de la Fig. 9 se
obtiene fa = 2.0 para un amortiguamiento critico de c0 = 5%. De donde la fuerza de
inercia en el centro de masa de la estructura sera.

Vm = 2x (Mam ) (4)

-

Si hm es la altura del centro de masa desde la interfaces del suelo con la cimentacion, el
momento de volteo sera

L

Ot=Vm- hm (5)
y la fuerza cortante en la base: VB =V m
2. COMPORTAMIENTO DEL SUELO

De la experiencia se conoce que en sedimentos saturados no consolidados, los efectos mas
importantes del movimiento sismico son los producidos por las ondas de esfuerzo
cortante con velocidad

(6)

en donde 1 es la rigidez dinamica del suelo o médule de elasticidad al esfuerzo cortante, y
p la masa unitaria. El valor de p puede ser determinado en probetas de suelo inalterado
representativas de cada uno de cada uno de los estratos del subsuelo. Conociendo la
velocidad de la onda de conante en cada estrato podrd calcularse aproximadamente el
periodo fundamental del suelo. Supongamos que se conoce la estratigrafia y valores de v,
de cada uno de los estratos que lo forman, fig. 10y 11. Sea v y d, la velocidad de la onda y

1544



espesor del estrato i, respectivamente. El tiempo que la onda tarda en atravesar dicho
estrato es

a,

At '
W (7)

Al trasladarse la onda de la base firme a la superficie del suelo donde sera reflejada
nuevamente hacia la base firme, el tiempo transcurrido serd ' del periodo fundamental. asi
también, la distorsion total del suelo en la superficie representara la amplitud del
movimiento, fig. 11.

Por consiguiente

d,

v,

T, =Z
i

-

AY]

o bien

I (8)

Para calcular las distorsiones relativas y esfuerzos cortantes en el subsuelo producidos por
clerta aceleracion sismica en la superficie establecemos las expresiones paramétricas del
movimiento para el caso de ondas de esfuerzo cortante que viajan desde el estrato firme
hacia la superficie. De la fig. 12 se establece el equilibrio dindmico de un elemento de suelo
a la profundidad z = i como sigue:

Equilibrio dinamico del elemento

1
(ti+1-ti) = (pdi) 2 (3i+ Bi+l) “r (9)
Distorsién del elemento
6, =0 _ T, +Ty
d, 2u (10)

De las expresiones anteriores se encuentran los algoritmos para €l calculo de 3,1y @, a
saber

i+l = Ai 8i — Bi T ' (11
ti+1 = Ci (81 + &i+1) + i (12)
En donde los coeficientes Ai, Bi y Ci, tiene los siguientes valores:
1-N, 1 d,
P T T B, = —
1+ N, I+N, pn,

(13)
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1

b prdfza):-
C =5 pdo, N, =———

4y,

Conociendo la aceleracion maxima am media de la superficie del suelo se calcula la
amplitud del desplazamiento horizontal correspondiente: 8Si = am/wn?. en donde wn es la
frecuencia circular de la masa del subsuelo desde la superficie hasta la base firme. En la
superficie del suelo ti = 0, por consiguiente, con un valor aproximado de on obtenido de la
(8) se determinan Ai, Bi y Ci, y se calcula de (11} el valor siguiente del desplazamiento
horizontal di+1 y luego de la (12) ti+1. Con los valores de 8i+1 y ti+1 se entra nuevamente
en la (11) y se calculan los proximos valores de 81+2 y con la (12) el valor de 1i+2. En esta
forma, paso a paso, se integran la expresiones (11) v (12) hasta llegar a la base firme donde

dsb = 0 v 1sb es maxima. S1 & = 0 al llegar a la base, se rectifica el valor de wn y se repite el
calculo hasta satisfacer la frontera en la base firme. En la misma forma se puede investigar
el comportamiento dinamico del subsuelo para otras frecuencias circulares del subsuelo.

3. RESPUESTA SISMICA DE LA CIMENTACION

Supongamos una estructura y su cimentaciéon representada esquemdticamente como
muestra la fig. 11. La fuerza de inercia maxima durante el movimiento sismico €s

Vi = (8 +8,) @2 M 4
Y el momento de volteo
Or=Vu.hn {15)

Por otro lado las fuerzas de restitucion son:
por flexibilidad de la estructura;(K, - 8,), ¥ por la rotacién vertical de la cimentacion:
(Ko - 0).

El equilibrio dindmico requiere

Ko-8=(8 +8y) @; -M: hy (16)

pero @ = O
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1 (6,+6,) M
@, . Oy
8 hf;'_:
de donde
z, h.
_12_=h,,, M+_5i oM an
mU Ke? 56‘ Kﬂ
' 5 s K, 1
erohy -8, - K, = K, -2 luego - = —¢ . __
p n ahm ; g 5, K. h,,z,
Substituyendo en (17)
1 M
__7=__"1_+_A£ (18)
G‘)& arg Kn

Por otro lado, se encuentra que para dn = 0 la frecuencia circular por rotacion es

Po = KoM - h, y para 88 = 0 la frecuencia circular de la superestructura “u = KM,
substituyendo estos valores en (18)

(19)

T =T; +T} (20)

En donde Tn es el periodo de la estructura. Se deduce que e! periodo equivalente acoplado
de la estructura y su cimentacion puede ser obtenido por la (30). El periodo de rotacion T@
es funcion de las propiedades dindmicas y estratigraficas del subsuelo y de la rigidez de la
cimentacion. -

Esto es:

1, =2ﬂhn,‘,—@— (21)
Ko
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El problema consistird en determinar ¢l médulo de cimentacién por rotacion KO. Ya
conocido el periodo fundamental del suelo Tsl se encuentra To/Tsl y con el
amortiguamiento critico equivalente co se encuentra el espectro normalizado de respuesta v
se determina fa, por consiguiente, los valores de VB y OT.

La expresion (20) es también valida para los periodos amortiguados cuando co < 20%, de
donde se puede escribur:

-

Tod” = Tod® + Tnd’ (22)

Sea co el amortiguamiento critico equivalente del sistema estructura - cimentacion. ¢6 el
amortiguamiento critico de la cimentacién y gn el de la superestructura, por tanto

Ty =T.0-¢;)
T, =Ta(l-¢)) (23)

T =T,0-¢)

n

Substituyendo en (32) y efectuando operaciones algebraicas:

(l-gi)= J:@Q_-QQE_T (24)

(- gHT2+ (=T

considerando que (1-¢2)c; =¢. v (1-¢])s. = ¢ para valores:

¢ <0.20. de la (24) se obtiene:
solg +6,1, 25)
(I1-¢)y +(-¢)T

5o =

Por consiguiente. conociendo los valores de TO, ¢8 y Tn, ¢n se podra calcular de (20) y
(25) los valores de periodo TO y amortiguamiento critico equivalente co, respectivamente.
Los amortiguamientos de las estructuras se encuentran en rangos de tn=2%a 10%y
para las estructuras se encuentran en rangos de ¢n = 2% a 5% y para las cimentaciones
aproximadamente:
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En sedimentos . Gp

muy suaves 20%-15%

suaves 15% - 12%

rigidos’ 12% - 8%

muy rigidos 8% - 6%

duros 5%
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1. INTRODUCCION

Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Cimentaciones establecen que
"los elementos mecanicos requeridos para el disefio estructural de la cimentacion deberan determinarse
para cada combinacién de acciones sefialadas en 3.1". Estas combinaciones, tal como indica el inciso 3.1
de las normas, comprenden dos casos:

- Acciones permanentes mas acciones variables (carga muerta, carga viva, acciones debidas a equipo
vibratorio, hundimientos diferenciales, etc.) '

- Acclones permanentes mas acciones variables con intensidad instantinea mas acciones accidentales
(viento o sismo)

Para ambos casos deberan revisarse dos condiciones limite: de falla y de servicio.

2. PILOTES SOMETIDOS A CARGA LATERAL

En numerosas ocasiones es necesario soportar cargas horizontales estdticas o transitorias sobre la cabeza
de pilas o pilotes. Lo anterior induce, fuerzas cortantes y momentos flexionantes, que es necesario
evaluar para efectuar un disefio racional de estos elementos que trabajan a flexocompresion. Ademas.
resulta de vital importancia ¢l determinar los desplazamientos horizontales, los cuales deberan ser
compatibles con la funcionalidad de la estructura. .

)

De acuerdo con Zeevaert (1973, 1982), la solucion de estos problemas consistird en encontrar las
reacciones horizontales del suelo R,, X|, X,, ... X, ... R,, que ponen en equilibrio al pilote con Ia

fuerza maxima P aplicada en la cabeza, Figura 8.
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Figura 8

Ecuacion matricial de interaccién horizontal HEMIL

El cdlculo se realizard por superposicion de efectos , para la condicion X, = 0 se obtendra una

estructura estiticamente determinada, Figura 9, para la cual se pueden encontrar los desplazamientos
horizontales; A . En la condicidn unitaria, Figura 10, se considera aplicada una reaccion X, = +1 enel

punto 7 ¥ se calculan los desplazamientos unitarios en ¢! mismo punto / asi como en los demas puntos J.

esto es: S, y S, respectivamente.

Conociendo los desplazamientos A, de la condicion X, = 0 y los desplazamientos de las condiciones

X, = +1 se puede establecer la compatibilidad de deformaciones para cada una de las secciones donde
se aplican las reacciones incognitas (ver Anexo 11.1).

SnX, +SuX, +SuX, +SuX, = A,
Slel +S'23X2 +§33X3 +§14X4 =A,
Slel +332X2 +§33X3 +§34X4 = A30
SaX, +85aX, +SuX;, +5uX, =4,

(19
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El sistema 19 se puede expresar como:
5. 3= 1,0} 20)

La expresion anterior se llamara en adelante Ecuacicn Matricial de Interaccion Horizontal, HEML. Los
desplazamientos horizontales dependeran de las condiciones de apovo del pilote. Pueden presentarse
cuatro casos principales.

¢ Casol Pilote libre de girar en sus extremos con desplazamiento horizontal en la
base.
¢ Casoll Pilote restringido al giro en la cabeza y libre de girar en la base con

desplazamiento horizontai de la misma.

O Casolil  Pilote libre de girar en la cabeza y restringido al giro en la base sin
desplazamiento horizontal de la misma.

¢ CasolV  Pilote restringido al giro en ambos extremos sin desplazamiento horizontal
ent la base.

Para decidir la condicion de apoyo debera, considerarse lo siguiente:

Los casos | y Il se aplican generalmente en pilotes de friccion donde la punta no alcanza un estrato
resistente y por lo tanto la base puede girar libremente. La cabeza del pilote podra disefarse articulada o
parcialmente empotrada en la estructura de cimentacion.

Los casos Il v IV se aplican a elementos apoyados firmemente en un estrato resistente que restringe su
giro en la base. En el apoyo con la estructura de cimentacion estos elementos podran quedar articulados o
parciaimente empotrados. respectivamente. En el caso de pilas, el diametro es considerablemente mavor
que para, ¢l caso de pilotes y, por tanto, la rigidez (EI) resulta un aspecto importante que se debera
considerar.

Se expondra el Caso | para familiarizarnos con la notacion.

En éste se permiten los giros v desplazamientos horizontales de los extremos.

Condicion X, =0, Figura 9.
B =B = A @)

en donde

A', Deformaciones por flexion del pilote apovado en a y b, debido a la carga horizontal P aplicada
en la cabeza.

13z



A'fo Desplazamiento horizontal del pilote como elemento rigido al ceder los apoyos a v b por
deformacion del suelo, estos valores son funcién del modulo horizontal de cimentacion K, v K,

respectivamente.
Condicion X, = +1 Figura 10.

en el punto i

gu =SH+§:J' +§M (22)
en el punto
S;;=x§:’;+§]| (23)
en donde
_S_;. Deformacion del pilote por flexién en el punto 7, debido a la carga X, = +1 aplicada en
i.
Eﬂ Deformacidn del pilote por flexion en el punto j, debido a la carga X, = +1 aplicada en
I8
?' Deformacion horizontal en el punto i del pilote como elemento rigido por deformacion de

los apoyos a y b debido a la carga X, = +1 aplicada en /.

§" Deformacidn herizontal en el punto j del pilote como elemento rigido por deformacién de
: los apoyos ay b debido a lacarga X, = +1 aplicada en /.

S, =1/ K Deformacion del suelo por lacarga X' = +1 aplicada en el punto /. ver Anexo 111.2.

Rotacion de la base

En el caso de pilotes bien hincados en un estrato resistente, asi como para el caso Il. se puede suponer
que la base se encuentra articulada en el suelo donde se apoya la punta del pilote. Sin embargo en el caso
de pilas apovadas sobre un estrato resistente, y debido a que estos elementos de cimentacidén por su gran
diametro son bastante rigidos, la restriccion al giro de la base de apovo puede ser importante en los
calculos de interaccion.

Considerando el caso IV para una pila con ampliacion en la base, si la base gira por deformacion del .
suelo habra que introducir una incognita mds que serd representativa del momento que se genera en la

base por la interaccion de ésta con el material de apoyo, tomando en cuenta este efecto, la ecuacién
matricial de interaccion horizontal HEMI, quedara definida como sigue:
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rSll §12 §|3 glb— rj{]w rAm
321 322 323 §2b Xg Avo
Su Su Su o Sw X p=14y (24)
_@hl ab? gh.’) ' ébb_ Xb‘ 8(,0

Las condiciones X, =0 y X, =+1 serdan las mismas estudiadas anteriormente y la Condicién
X, = +1 serd la que es necesario adicionar para conocer 1os efectos unitarios a lo largo del vastago de la
pila por el momento M, aplicado en su base por efectos de la rotacion. En los puntos 1 v se induciran
los desplazamientos horizontales S v S, en la base de la pila un giro s y en el suclo G = 1/ K,

en donde K, es el mddulo de cimentacion por rotacion en la base. Asi mismo la condicidn X, = +1

para la base serd: p = Opp + O .

Este caso se presenta con mayor frecuencia en problemas practicos de cimentaciones sobre pilas v
corresponde a los casos 111 y IV,

Para el célculo del giro @ de la base de una pila utilizaremos la solucién obtenida per Frohlich (1953)
basada en la teoria de la elasticidad para el giro de una placa rigida en un medio eléstico e isétropo:

4 ER,

aqui M, es el momento de rotacion, R, el radio de la base de la pila, v la relacion de Poisson v E el

modulo de elasticidad del medio continuo. De donde el modulo de cimentacion por rotacidn sera:

M 4ER°
Ky=~2, K,=—-—2% 26
g 9 a 3_(1—-1/2_) (26)

Sustituyendo E por el valor del mddulo de deformacion unitaria M, para el sentido vertical y haciendo

(1 - v:) =1 se obtiene:

_ 4R

K, = 27
* M, @7

El valor de K, en la base es independiente de los valores K en puntos a lo largo de! vastago de la pila:

Si los valores de K, se pudiesen considerar como parametros de deformacién independientes, la
ecuacion matricial de interaccion HEMI proporcionaria al resolverla la solucion final para las reacciones
incégnitas. Sin embargo, los elementos de deformaci6n del suelo no son independientes unos de los otros
y varian de acuerdo con la distribucion de reacciones sobre el pilote y suelo respectivamente. Por
consiguiente, serd necesario considerar al subsuelo como un medio continuo.
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j-e—Esfuerzos Electivos —® FP  Sabrecarga |

|
DISENO BE CIMENTACIONES PROFUNDAS i eoo 500 1060 1508 2000 2500 3000 3500 40Q0
EJEMPLO DE CALCULO DE CIMENTACION SEMICOMPENSADA CON PILOTES DE FRICCION : i H- L ARARA NN
CONDICION A LARGO PLAZO . i RRRARN RANI RERNEEE
INFORMACION DEL PROBLEMA Esfzo efect al nivel de desplante= L7778 EH 1onim2 ' RN ] LU A i
AREA DE EXCAVACION Nivel freatico= E:‘_m.‘i 53dm :
ANCHO= ¥ 425,, m Subpresion= 25k 3,5 dnd tonm2 T T rertrrerTrr
LARGO= HRZa0E ] m presion total= ton/m? -l YRENREE
DISTRIBUCION DE PILOTE UNIFORME peso total edificio= EEi2523 tonm2 u L1 -+
SEPARACION LADO X' 4333 m peso efectivo edificio= 800 tonfmz ‘;\ 4 ‘ INES :
SEPARACION LADO Y 4800 m relacién de carga piote suelo= B 20675 LASEAN EAREARRAEN :
NUM TOTAL DE PILOTES: 60 carga que toma el suelo= 300 lonim2 1 | . i ‘l
DIAM DE LOS PILOTES: carga que loman los piloles= 600 torym2 e . 1T
LONG DE 10§ PILOTES B areglo - o : ;
DESPLANTE DE LA CIM, Brrsi: CAPACIDAD DE CARGA DE LOS PILOTES= jga‘r’“,gmn lada largo" 3 : Lz
AREA DE CONTACTO 1,00000 m? Numero de piloles= 58 sean BOELE ploles lado corto nEN I _'1\] AL i
Caracteristicas del subsuelo- i \ ™ T 5
ISR NN ER AN
Estrate De A c L] qu prot espesar Iz Ady,. Fownt T ‘1‘ 3 NI B T
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37.40 - - - 37 40 03344 084 30 46 : RER § 4L g -
15 ES3£337.40, 40 40 - - . 4p 40 02052 0.74 3186 | i
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fripit. XLS: Influencias

0
0

DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

CLALCULQO DE INFLUENCIAS CON LA PROFUNDIDAD CHI=
DIMENSIONES DE LA CIMENTACION:
LARGO (2L): 4000 m AREA= 1000
ANCHO (2B): 2500 m
PROFUNDIDAD DE DESPLANTE= 5.00
COORDENADA X= 0 Lambda= 40.00
PROF vd Alpha(0)  Phi(1) Phi(2)
m ) m
0.000 -
5.000 0.000 - 0.0000 0.0000 1.0000
7.500 2.500 1.4464 1.4464 -1.4464 0.8915
10.000 5.000 1.3258 1.3258 -1.3258 0.9642
12.500 7.500 1.2120 1.2120 -1.2120 0.9184
15.000 10.000 1.1071 1.1071 -1.1071 0.8582
17.500 12.500 1.0122 1.0122 -1.0122 0.7891
20.000 15.000 0.9273 0.9273 -0.9273 0.7167
23.000 18.000 0.8380 0.8380 -0.8380 0.6318
25.500 20.500 0.7731 0.7731 -0.7731 0.5659
30.000 25.000 0.6747 0.6747 -0.6747 0.4623
33.200 28.200 0.6169 0.6169 -0.6169 0.4010
34.000 29.000 0.6037 0.6037 -0.6037. 0.3871
35.600 30.600 0.5789 0.5789 -0.5789 0.3611
37.400 32.400 0.5530 0.5530 -0.5530 0.3344
40.400 35,400 0.5143 0.5143 -0.5143 0.2852
40.800 35.800 0.5085 0.5085 -0.5085 0.2904
46.500 41.500 0.4491 0.4491 -D.4491 0.2322
48.500 43.500 0.4309 0.4309 -0.4309 0.2155

m
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fnpi XLS Est corto plazo

EJEMPLC DE CALCULO DE CIMENTACION SEMICOMPENSADA CON PILOTES DE FRICCION

INFORMACION DEL PROBLEMA  Esfzo efect al nivel de desplante=

AREA DE EXCAVACION
ANCHO=
LARGC=

DISTRIBUCION DE PIL UNIFORME

SEPARACION LADO ¥
SEPARACION LADO Y
NUM TOTAL CE PILO
DiAM DE LOS PILOTE
LCNG DE LOS PILOTI
DESPLANTE DE LA CI

25
40

4333
4 B0O
&0
o4
25
5

m
m

33

m
m
m

AREA DE CONTACTO 1,00000 m'

se analiza el caso de un pilote intenor

area nominal= 20674
K¢= 0333 mi=
lengitud del plote= 2500
Estiato prof area tnbut
# m m2
0 a o0
1 500 7253
2 750 9 489
3 10 00 11 437
4 1250 13228
5 1500 149
-] 17 50 16 486
7 2000 18 007
8 2300 19767
9 25 50 20673
10 3000 20673
1 3320
12 3400
13 3560
14 37 40
15 40 40
16 40 80
17 48 50
18 48 50
19 -
20 -
21 -
22 -
23 -
24 -
25 -
26 -

m2

ton/im2

MNivel freatico=
Subpresion=
preson total=

peso total edificio=
peso efectivo edificio=
relacién de carga pidote suglo=

carga que toma el suelo=

550
150
350
2400

carga que toman los pilotes=

0230 m

Frest

Al

Cr

300
395
539
683
785
893
10 41
1197
1399
1919
2720
2803
2918 .
30 46
3188
397
3522
3696
000
aoo
1le ]
ooo
aoo
000
000
000

10647
10530
10455
10402
10362
10330
10362
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00847
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00455
00402
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00362
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C o780
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ans524
00498
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tonim?2
m
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L1l
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0o
421
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tondm2
ton/m2

tonim?2
tonfm2

PF
ton

000
242

8 36
16 42
2649
3851
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7267
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138 20

Sz
tonim?2

coo
140
204
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an
375
444
s
§14
862
000

por el concepto de inccion

0,24 0, B 0.1 C (PF),

Por el concepto 0 3qu

0 3qu
tonfm?2

150
150
225
225
300
300
375
37%
390
390

(I, =(m=a,)a

- A ' = L
B, =" C=
(P, =% wid 3, )62

APF
ton

518
778
7.78
1037
1037
1296
1555
1348
2426

Correccidn por concepto 0 3qu

PF cor
ion

ooc
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1614
26 51
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49 83
6538
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10312

B
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814
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1513
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2418

201612005
1de1

(]

500

1000

1500

2060

25 00

o oo

3500

—+—Senel




¥

p-heave XLS Esfuerzos 29/6/2005
1de1

I;*-"_T Esfuerzos Efectivos - m—Fp ?"?:’T E; Excav ‘\

T
1
5 ; Qoo 500 1000 1500 2000 2500 a0 oo 3500 4000
DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS E000 ag ; l i H T
)
EJEMPLO DE CALCULO DE LA CAPACIDAD DE PILOTES PARA RESTRINGIR [ ( ’ ( ‘{
LA EXPANSION DEL SUELO ! ST T e T
INFORMACION DEL PROBLEMA, Esfzo efect al nivel de desplanie= 550 tonim2 | T ERREREE TUVVI i
AREA DE EXCAVACION i & 1 AR R I T e o B 2 i o
ANCHO= 125,520 m 1000 [~ - :
LARGO= @f‘%ﬁqﬁ;{% m . f:? AN i QLY NARsE
DISTRIBUCICN DE PILOTE UNIFORME | ._ 7"& * 3 I 141
SEPARACION LADO X 4333 m K ‘“"i"'\“"”"‘ T il
SEPARACION LADO Y- 4800 m g \ bt T T
NUM TOTAL DE PILOTES 60 e R L \A- - [—1
DIAM DE LOS PILOTES 04 m 2000 R CERY HEREN
LONG DE LOS PILOTES 2% m ' TIN
DESPLANTE DE LA CiM : 5 m 1h. ’ i
AREA DE CONTACTO 100000 m? ‘ TV EEORER RN
Caracteristicas dej subsuelo e N§ -1
- RN RENE,
Estrato De A [ [ qu prof espesor a0 4 A euc st 30 00 . W‘—“:']: -
# m m Ton/m~2 - ton/m*2 m m ton/m2 - tonfm2 ton/m2 - 1 'hL?_
000 000 0.00 - - - RN Rk N AL
1 000 500 - - - 500 500 550 1 0000 550 000 BIEN : &S
2 500 750 - - 50 7.50 250 643 0 9915 545 o098 | 17T HERES
3 750 10 00 - - 50 16 00 250 7 80 09642 530 250 ; -
4 1000 12 50 - - 75 12 50 250 893 09184 505 388 4000 .
5 1250 1500 - - 75 15 00 250 10.00 0 6582 472 528 RN : 2 ||
& 1500 17 50 - - 100 17.50 250 10 90 07891 434 656 ‘ :
7 17 50 2000 - - 100 20 00 250 12 20 07167 394 826 | - 1] LRI L
8 20 00 2300 - - 125 2300 300 1355 06318 348 10 07 1T T T Tl“[ f'\&t
9 2300 2550 - - 125 2550 250 15 40 0 5659 31 12 29 T -
10 2550 3000 - - 130 30 00 450 20.35 04623 254 17 81 50 00 - ASNEE 1
11 30 00 3320 - - 130 3320 320 28 20 04010 221 2599 RESEERAE .
12 3320 3400 0.0 3BO - 34 00 080 29 00 0 3871 213 2587 | REREANREERY
13 3400 3560 - - - 3560 160 30 08 03611 199 2809 ) !
14 3560 37 40 - - - 37 40 180 31130 03344 184 29 46 T T T Ty 3
15 3740 40 40 - - - 40 40 300 3260 D 2952 162- 30.98 + -
16 40 40 40 8D - - - 40 80 040 3270 0 2904 160 3110, eooo ! CRLLLLIV LS. ALy LG .
17 49 80 46 50 - - - 46 50 570 3580 02322 128 3452 e e ]
18 46 50 4850 - - - 48 50 200 37 50 02455 1.19 36 31
19 48 50 - - - - - -
20 - - - - - -
21 - - - - -
22 - - - - -
23 - - - - - -
24 - - - . - -
25 - - - - - -
26 - - - - - -
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0
DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS
CLALCULO DE INFLUENCIAS CON LA PROFUNDIDAD CHi=
DIMENSIONES DE LA CIMENTACION:
LARGO (2L): 40.00 m AREA= 1000 m?
ANCHO (2B): 2500 m -
PROFUNDIDAD DE DESPLANTE= 500 m
COORDENADA X= 0 m Lambda= 40.00
PROF zZ Alpha(0)  Phi(1) Phi(2) 1(z)
m m . —
0.000 - ‘ -
5.000 0.000 - 0.0000 0.0000 1.0000
7.500 2.500 1.4464 1.4464 -1.4464 0.9915
10.000 5.000 1.3258 1.3258 -1.3258 0.9642
12.500 7.500 1.2120 1.2120 -1.2120 0.9184
15.000 10.000 1.1071 1.1071 -1.1071 0.8582
17.500 12.500 1.0122 1.0122 -1.0122 0.7891
20.000 15.000 . 0.9273 0.9273 -0.9273 0.7167
23.000 18.000 0.8380 0.8380 -0.8380 0.6318
25.500 20.500 0.7731 0.7731 -0.7731 0.5659
30.000 25.000 0.6747 0.6747 -0.6747 0.4623
33.200 28.200 0.6169 0.6169 -0.6169 0.4010
34.000 29.000 0.6037 0.6037 -0.6037 0.3871
35.600 30.600 0.5789 0.5789 -0.5789 0.3611
37.400 32.400 0.5530 0.5530 -0.5530 0.3344
40.400 35.400 0.5143 0.5143 -0.5143 0.2952
40.800 35.800 0.5095 0.5095 -0.5095 0.2904
46.500 41.500 0.4491 0.4491 -0.4491 0.2322
48.500 43.500 0.4309 0.4309 -0.4309 0.2155

m

1 de 1
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p-heave XLS Friccidn VS coheskn

4]
0 Esfro efect al nivel de desplantes= 550 tonimz
DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS
ANCHO= 25 m
LARGC= 40 m
DISTRIBUCION DE PILOTES UNIFORME por ¢ conCepto de friccon
SEPARACION LADD % 4333 m Fo=4 o v B 0 O (PF),
SEPARACION LADO Y 4800 m .
NUM TCTAL DE PILOTES 0 ) =ir-o) q
DIAM DE LOS PILOTES PE] m
LONG DE LOS PILOTES 2% m . B o= C =t
DESPLANTE DE LA CIM - 5 m LT R '
AREA DE CONTACTO 1,00000 m*
Por el concepto 0 3gu
se analiza el caso de un pilote Intenor PPy, =k w0 tq,)bZ
area nominal=z 20 673 m2
K¢= 0333 mi= 0230 m
langrud del pilete= 2500 m
Eslrato prat Area tnbut [ Al B Ci ot PF 5z 03qu APF
L m m2 tonimz ton/m2 ton ton/m2 ton/m2 won
] 000 -
1 500 oo oo 000 000 150
2 750 9 469 098 10647 0 Q647 01124 104 060 035 150 518
3 10 00 11437 250 10530 {0530 00921 274 277 [+E:2] 225 778
4 1250 13228 388 10455 06455 00790 440 688 146 225 778
5 15 00 14 900 528 10402 C 0402 00693 6 15 1295 205 300 10 37
6 17 50 16 486 6 56 10362 0 0362 0 0629 783 20 99 261 300 10 37
7 2000 48 007 8726 10330 00330 00574 599 125 33 a7s 12 96
8 2300 19 767 1007 10362 D 0362 00524 12 44 46 74 414 375 1555
9 25 50 20673 12 29 10286 0 0286 00498 1532 6271 510 150 13 48
1o 3000 20673 17 B1 10527 04527 0 0509 2275 102 14 758 390 24 26
11 33 20 20673 2599 10369 0 D369 00502 3202 143 14 1096
12 3400 26 87
13 3560 2809
14 37 40 29 46
15 40 40 30 98
16 40 8p 33110
7 46 50 3452
18 43 50 36 31
19 - coo
20 - 200
21 - 000
22 - og0
23 - 000
24 - oo
25 - 1R}
26 - 000

Correcciin per concepto 0 3gqu

PF corr ay
ton tonimz2
000 000
060 101
277 263
688 421
1295 591
2099 758
3125 a7y
45 80 12 34
60 2B 15 20
8454 2160

297612005
1de?
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0
0
DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS
EJEMPLO DE CALCULO DE LA CAPACIDAD DE PILOTES PARA RESTRINGIR
LA EXPANSION DEL SUELO
INFORMACION DEL PROBLEMA: Esfzo efect al nivel de desplante= 550 ton/m2
AREA DE EXCAVACION .
ANCHO= 25 m
LARGO= 40 m
Se analiza el caso de un pilote interior
area nominal= 20673 m2
K= 0.333 mi= 0.220 m
= 15 40 ton/m2
en |la punta del piiote:
= 17.81 ton/m2
NF=  46.80 ton
Estrato prof  drea tribut. So Ai Bi Ci ci NF
# m m2 ton/m2 ton/m2 ton
0 0.00 0000 0.00
1 5.00 0.000 5.50
2 7.50 9.469 6.43 1.0616 0.0616 0.1121 16.45 -94 89
3 10.00 11.437 7.80 1 0504 0.0504 00918 14.61 -77.83
4 12.50 13228 8.93 1.0433 0.0433 00789 13.64 -62 32
5 15.00 14.900 10.00 1.0383 0.0383 0.0697 13.19 -47.58
6 17.50 16.486 10.90 1.0345 0.0345 0.0627 292 -3324
7 20.00 18 007 12.20 1.0380 0.0380 0.0576 1325 -18.87
8 23.00 19.767 1355 1.0286 0.0286 0.0520 13.61 -117
9 25.50 20673 15.40 10502 0.0502 0.0508 1470 14 38
10 30.00 20.673 20.35 18.09 45 80
11 33.20 20673 28.20
12 34.00 28.00
13 35.60 30.08
14 37.40 31.30
15 40.40 32.60
16 40.80 32.70
17 46.50 35.80
18 48.50 37.50

p-heave XLS
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Pilpun XL5- Capacidad de ploles

R DE DISENO DE CIMENTACIONES PROFUN

{PLO DE CALCULD DE CIMENTACION CON PI

estimacion de la cdpacidad de carga

esiralo resistente de

h& i

PilL s

DAS

LOTES APOYADOS DE PUNTA

-IMACION DEL PROBLEMA Estzo efect al nivel de desplante= "5.50 73 tonfm2
) TOTAL DEL EDIFICIC 12500 1 ¢ P
\DE EXCAVACION

ANCHO= Diametro en la punta = D5 m
LARGO= 4 AREA PILOTE= 0196 m2
UBUCION DE PILOTE: UNIFORME
RACION LADO X ¥ k! AREA NOMINAL= 17237 m2
RACION LADO ¥,
TOTAL DE PLOTES
DE LOS PILOTES,
3. DE 1.0S PILOTES,
LANTEDELACIM, B
\DE CONTACTO 1.000 00 m* ,
terislicas del subsuelo
. FREATICO FEnsTam
‘strato De A c [ qu prof espesor
» m m Ton/m*2 - ton/m~2 m m
000 000
500
750
1000
12 50
1500
17 50
2000
2300
25 50
3000
3320
3400
37 40
4040
40 80
46 50
4850

a  HEEEFAGm

a,.

ton/m2

1 0000
09915
0 9642
09184
0 8582
G 7391
07167
06318
0 5659
D 4623
Q4010
03871
03344
02952
02904
02322
02155

A

ton/m2

550
545
530
505
472
434
194
348
3n
254
224
213
184
162
160
128
1.19

T

tonim2

00D
098
2350
kL)
528
656
8.26
1007
1229
17 81
2599
26 47
3016
3098
3110
3452
3631

ART

1on/m

12211402
43425319
7.9695858
11 448168
14 800138
18 522646
27 499467
27 953249
67 713204
70 082883
20 986169
96 273692
9170619
12 415911
187 03337
7083737

730 80571

Profundidad en metros

29/6/2005

1de2
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Pilpun X|.S Capacidad de pilotes

alivio de esfuerzos por excavacion a 500 m o od= 550 ton/im2

25x40 m con el pilote a 34 m Iz= 03871 Acexc= 213 ton/m2

poriotanto  sod= [ZI26607F tonimz olestod= 2647 tor/m2

<ymar en cuenta la friccien negativa la capacidad de carga para

c= vmz
¥ = grados DOr= 08
N'q= N'q= 615
le= 3( m hm = 30 m
Mg = N"g+(N'g-N"g)*le/hm Ny = 7382
Qpu =1 3*(alest od*Ng) (Dr+0 1) Ap
Qpu = 414 4 t
Qa= 1381 1 areglo
PESD EFECTIVO DEL EDIFICIO 9000 t lado large  FEEF10 7SS
Numero de plotes = 65  pi,sean ERE70WAlado coto fef b
Separacign lado » = 4333 m
Separacion lado § = 4 000 m
ando en cuenta la fnccion negaliva, se bene .
Esf Efect Al nivel supenof esiralo resistente J‘321-'32 hid vm2
Esl. Efect Al nivel de la punta del pitole 2180 5y tTtm2

ncrementy de esfuerzos por fnccion postiva en la paarte empotrada det pilota

m = Ké“(lef2)* (wia)
Aa = mi{1-m)*{sol-god)

m= 00127453 '
Ag = 0557 vm2
FP = 9,60 1
Qu= 159.57 t
Ga= 99 24 \
Numero de pilotes corregido a1

Pitpun XLS

201612005
2de2



Pilpun. XLS: Influencias

0
0

TALLER DE DISENO DE CIMENTACIONES PROFUNDAS

CLALCULQO DE INFLUENCIAS CON LA PROFUNDIDAD CHi=
DIMENSIONES DE LA CIMENTACION-
LARGO (2L): 4000 m AREA= 1000 m?
ANCHO (2B) 2500 m
PROFUNDIDAD DE DESPLANTE= 500
COORDENADA X= 0 Lambda= 40.00
PROF z Alpha{0)  Phi(1) Phi(2) I(2)
m m
£.000 - -
5.000 0.000 - 0.0000 0.0000 1.0000
7.500 2.500 14464 1 4464 -1.4464 08915
10 000 5.000 1.3258 1.3258 -1.3258 0.9642
12.500 7.500 1.2120 1.2120 -1.2120 0.9184
15.000 10.000 1.1071 1.1071 -1.1071 0.8582
17 500 12.500 1.0122 1.0122 -1.0122 0.7891
20.000 15.000 0.9273 0.9273 -0.9273 0.7167
- 23000 18.000 0.8380 08380 -0.8380 0.6318
25.500 20 500 0.7731 0.7731 -0.7731 0.5659
30.000 25000 0.6747 0.6747 -0.6747 0.4623
33.200 28 200 06169 06169 -0.6169 0.4010
34 000 29.000 0.6037 0 6037 -0.6037 0.3871
37.400 32.400 0.5530 0.5530 -0.5530 0.3344
40.400 35.400 0.5143 0.5143 -0 5143 0.2952
40.800 35.800 0.5095 0 5085 -0.5095 0.2904
46.500 441 500 0 4491 0.4491 -0.4491 0.2322
48.500 43.500 0.4309 0.4309 -0 4309 0.2155

1 de 1



Pilpun.XLS" Friccion Negativa

area nominal=

Ko=

friccidn negativa - (O’, < O'm)
Caso L de lacabezadelpilote a lapunta

condiciones de frontera:

Estrato

#

—
SOOI WN =0

JE WY
N =

Al = u +:;,~;L- ) BJ = uTJmA:A‘: N CJ = u,+mﬁ,—
g, = A.' O, T B - Ci : (‘NF)J—]
(NF), ={(o,, —0,)-q, (NF),, Ty
Se analiza el caso de un pilote interior
17.237 m2
0333 mi= 0192 m
col= 0.00
ci = 0.00
NF= 0.00
prof ez Giest Ai Bi Ci
ton/m?2
0.00
0.98 0.9441 0.0559 0.1164
2.50 0.9532 0.0468 0.0973
3.88 0.9593 0.0407 0.0847
5.28 0.9637 0.0363 0.0756
6.56 0.9670 0.0330 0.0686
B 26 0.9697 0.0303 0 0630
1007 0.9670 0.0330 0.0572
12.29 0.9729 0.0271 0.0564
17.81 0.9522 0.0478 0.0552
25.99 0 9655 0.0345 0.0560
26.47
30.16

Pilpun.XLS

Ak ad ad 3
[a e I o> & I A

19
20
21
22
23
24
25
26

29/612005

1dei
AN
ton/m?2
ton
ton
g, NF
ton/m2 ton
0 4]
0.92 0.44
2.29 1.99
3486 475
- 460 8.63
" 580 - 13.53
6.99 19.58
8.39 28.45
1012 37 35
14 41 58.57
21.32 80.54

1g 3~
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PROYECTO:
DETERMINACION DE ESTRATOS Y VALORES DEL MODULO DE RIGIDEZ

EDIFICLIC

ESTRATO
No.

m ;W e W N

e e
W om N R W N P o

DE

A

m

1.50

5.00

7.50
10.00
12.50
15.00
17.50
20.00
23.00
25.50
30.00
33.20
34.00
35.60
37.40
40.40
40.80
46.50
48.50

PRUEBA
No

T-1
T-2
T-4
T-4
T-5
T-6
T-7
T-8

T-10

T-11

T-12

d

1.50
3.50
2.50
2.50
2.50
2.50
250
2.50
3.00
2.50
4.50
3.20
0.80
1.60
1.80
3.00
0.40
570
2.00

Efectivo Confinamiento
Za S v Sigma C o Co n n Y P
m ton/m2 -—-—- ton/m2 Kg/em?2 ton/m3  ts*2/m™4
0.75 7ii'ss i 0.083 % 0.183
3.25~ 0.266 0.165
625 0.378 0.144
B.75 0.485 0.11%
11.25 0.547 0.121
13.75 0.658 0.125
16 25 0.727 0.122
18.75 0.803 0.122
21.50: 0.886 0.124
2425 1 004 0.123
27.75. 1.212 0.124
31.60° 1675 0.125
33.60 1.594 0.171
34.80 1.639 0171
36.50 1.71 0.471
38.90 2215 0.133
40.60 1.811 0.191
4365 2.361 0.137
47.50 2.033 0.173




PERIODO DE VIBRACION EN SUELO

METODO DE LAS CELERIDADES

HMBOLOS

z PROF BASE DELESTRA (AO) ACELERACION ORBITAL
(d) ESPESOR DEL ESTRATC (Vo) VELOCIDAD ORBITAL

m MODULO DINAMICO DE (s} ESFUERZO EFECTIVO

t MASA UNITARIA DEL SU w FRECUENCIA CIRCULAR

n RELACION DE PISON
Cz CELERIDAD POR ESTRATO

1 2 3 4 5 6 7 8

SUELO z d c p p v Cz

. m m Ton/m2 Ton/fm2 Ts"2/m4 m/seg

. SURF 0.00 0 R

. 1 150 BOO 0.183 0.25 66,030
2 500 710 0.165 030 65570
3 750 380 0144 0.30 51.418
4 10 00 278 0.11¢ 0.35 48.280
5 12 50 280 0121 0.35 48044
6 1500 350 0.125 0.35 52834
7 17 50 368 0.122 0.35 54.849
8 20.00 450 0122 0.35 60.653
9 23 00 385 0.124 0.35 56.358
10 25.50 860 0123 0.35 B87.381
11 3000 1,440 0.124 C 35 107.606
12 3320 1,220 0.125 0.35 98642
13 34.00 2,000 0171 0 25 108.067
14 3560 2,000 0171 0.25 108 087
15 37 40 2,000 0.171 0.25 108 067
16 40.40 1,340 0.133 0 35 100.558
17 40.80 2,000 0.191 0.25 102.430
18 46.50 1,600 0.137 035 108.22¢
19 48.50 3,000 0173 0.25 131.574

SUMA 48.50

VALORES SUPERFICIALES APROXIMADOS

PERIODO T= 2671 seg Ao=
FRECUENCIA CIRCULAR w= 2383 1/seg (Vo)=
CELERIDAD MEDIA Czo= 81087 m/seg

DEFORM UNITARIA (e)= 0.00524

TABLA 2

1.000
0.425

9
4(d/Cz)
seg

G 091
0214
0194
0 207
0208
0 189
0.182
0.165
0.213
0148
0187
0130
0.030
0.059
0.087
0110
0016
0211
0 081

2671

mfseg”2

miseg

10
d*Cz

- m*2iseg

98.0 -

2295
1285

1207 .

12014
132 1
1371
151.6
169.1

168.5 -

4842
3157

865¢
1729 .

164 5
a7
410

6169 .

2631

3932.7

199



- SHEAR WAVE IN LAYERED SUBSOIL SHWLS299 D-20
LIST OF SYMBOLS:

d: Stratum thickness Acc: Orbital acceleration
B ic soil modulus (lau)yz: Shear stress in YZ
P unit density {tau)yx: Shear stress in YX
o acementin YZ z. Depth at centre stratum
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 1 12 13 14 15
E ORBITAL VALUES Ao = 1.00 mis2 Vo 0.3793  Misec Tinic.=  2.6T1 seg
AVE. CELERITY Cz || 49.722)| misec . DISPLACEMENT 01439 m w= 25368
Tfinal=  2.3831 seg
solL 2 d 7] p Cz Czxd Ni Ai Bi Ci O (aulyz Az (tauyx o
m Ton/im2 mass misec m Tim2 misec2 Tim2 mx10-1
SURF. 0.00 0.1439 0.00 1.000 4.58694 1.439
1 1.50 1.50 800 0.183 66.0 99.05 0.001 0.998 0.002 096 0.1436 0.27 0.998 4.02057 1.436
2 5.00 3.50 710 0.165 65.6 229.50 0.005 0.990 0.005 2.01 0.1408 0.85 0.979 2.61361 1.408
3 7.50 2.50 380 0.144 51.4 12855 0.004 0.992 0.007 1.25 0.1341 1.19 0.932 1.85578 1.341
4 10.00 2.50 278 0.119 48.3 120.70 0.005 0.991 0.009 1.04 01222 1.46 0.850 1.66195 1.222
5 12.50 2.50 280 0121 48.0 12011 0.005 0.991 0.009 1.05 01082 1.70 0.752 1.66338 1.082
6 15.00 2.50 350 0.125 528 132.09 0.004 0.992 0.007 1.09 0.0952 1.92 0.662 1.44267 0.952
7 17.50 2.50 68  0.122 54.8 13712 0.004 0.993 0.007 1.06 0.0816 2.11 0.567 1.35753 0.816
8 20.00 2.50 450 0.122 60.7 15163 0.003 0.994 0.006 1.06 0.0694 2.27 0.482 095306 0.694
9 . 23.00 3.00 395 0.124 56.4 169.07 0.005 0.990 0.008 1.30 0.0516 2.43 0.359 0.88806 0.516
10 25.50 250 560 0.123 67.4 168.45 0.002 0.995 0.004 1.07 0.0405 2.52 0.282 1.14382 0.405



"

l e 1 = . L A -, ’ . L i ' S 2 R R ) -
o s 1 TT - ~ - M YT . 4 TN
ey L Tt LT Py ! A s 1 (T T T m:

P ALY

FACULTAD DE INGENIERIA U.N_A_M.
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CENTRO DE INVESTIGACION Y
DESARROLLO DE EDUCACION EN LiNEA
(CIDEL)

5. Estabilidad de taludes

Del 04 al 08 de julio del 2005.

Cv121

Instructores:
M. en |. Reginaldo Hernandez Romero
Ing. Sergio Herrera Castafieda

COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

Palacic de Mineria ' Calie de Tacuba S Primer pisc Deleg. Cuauhtémoc 08000 Méxtco, D.F. APDO. Postai M.2285
Teiéfonos ) 55128955 55125121 5521-7335 5521-1887 Fax 55100573 SS211-L021 AL S



NOTAS SOBRE

ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES

Jorge E. Alva Hurtado
Profesor Principal
Facultad de Ingenieria Civil

Universidad Nacional de Ingenieria

Febrero, 1194

il



INDICE

INTRODUCCION

CARACTERISTICAS Y ASPECTOS CRITICOS DE VARIOS TIPOS DE
PROBLEMAS DE ESTABILIDAD DE TALUDES.

PROCEDIMIENTOS DE INVESTIGACION Y DISENO DE TALUDES.
ESTUDIO GEOLOGICO E INVESTIGACION GEOTECNICA
UTILIZACION DE ABACOS

ANALISIS DETALLADO DE ESTABILIDAD

METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES

REFERENCIAS

142



INTRODUCCION- - ..... . ..

El propésito de estas notas es proporcionar una visién simple y practica sobre
los problemas de estabilidad de taludes. Las notas cubren los siguientes
aspectos: a) Caracteristicas y Aspectos Criticos de Varios Tipos de Problemas
de Estabilidad de Taludes, b) Procedimientos de investigacion y Disefio de
Taludes, ¢) Estudic Geologico e Investigacion Geotécnica, d) Utilizacion de
Abacos en Estabilidad de Taludes, €) Andlisis Detallado de Estabilidad y f)

Metodos de Estabilizacion de Taludes.

Estas notas pretenden enfocar el andlisis de estabiiidad de manera general. Se
presentan las referencias para el estudio posterior de los procedimientos
analiticos avanzados existentes en la literatura especializada. Estas notas no
cubren problemas especiales de estabilidad de taludes especializados, como el
analisis y disefio de presas de tierra o el analisis de estabilidad durante
terremotos. Se recomienda en dichos casos estudiar las referencias

presentadas.

El contenide de estas notas ha seguido muy de cerca las siguientes
publicaciones: Duncan J.M. y Buchignani A. L. (1975), “An Engineering Manual
for Slope Stability Studies’, Department of Civil Engineering, University of
California, Berkeley y Duncan J.M. (1977), “Slope Stability Analysis”, Notes for
Program on Recent Developments in the Design, Construction and

Performance of Embankment Dams, University of California, Berkeley.
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CARACTERISTICAS Y. ASPECTOS.CRITICOS DE VARIOS TIPOS DE .
PROBLEMAS DE ESTABILIDAD DE TALUDES

TERRAPLENES GRANULARES CONSTRUIDOS EN SUELO FIRME O
ROCA

La estabilidad de los terraplenes de relleno constituidos por gravas, arenas y
limos depende de:

a) Angulo de friccién interna del material, ¢;
b) La pendiente del terraplén;

c) El peso unitario del terraplén y;

d} Las presiones de poro

E! mecanismo de falla critico es usualmente un deslizamiento superficial que
puede ser analizado utilizando métodos simples de analisis de pendiente
infinita.

Los valores de ¢ para el andlisis se obtienen de ensayos triaxiales drenados o
ensayos de corte directo, o por correlaciones de granulometria, densidad
retativa y forma de particulas. La presion de poros debido a infiltraciones de
agua reduce |a estabilidad del terraplén.

Los taludes en arenas finas, arenas limosas y limos son susceptibles a la
erosion de las aguas superficiales; se deben instalar cunetas de drenaje,
banquetas y plantar vegetacion en dichos taludes para reducir la velocidad del
agua de escorrentia y retardar la erosion. Los taludes saturades en materiales
granulares estan sujetos a licuacion y flujo de tierra; los taludes secos a
asentamientos y derrumbés Se necesitan densidades relativas mayores del
50% para asegurar la estabilidad sismica.

TERRAPLENES COHESIVOS CONSTRUIDOS EN SUELO FIRME O ROCA

La estabidad de terraplenes de suelos cohesivos, tales como arcillas, arenas
arcillosas y gravas arcillosas, depende de:

a) Laresistencia al cortante (c, ¢ 6 ¢, ¢);
b) El peso unitario del material,

¢) La altura del terraplén;

d) La pendiente del mismo vy;

e) Las presiones de poro.



El mecanismo de falla critico es usualmenie un deslizamiento profundo
tangente a la superficie del terreno firme.

Con respecto a los terraplenes construidos con suelos cohesivos que drenan
muy lentamente, puede ser necesarno analizar la estabilidad para varias
condiciones de presion de poros.

1)

2)

Condicion Al Final de la Construccion o Corto Plazo § = o). Esta
condicién puede ser analizada utilizando métodos de esfuerzos totales,
con resistencias al corte determinadas de ensayos triaxiales no
consolidados no drenados (UU 6 Q) en especimenes compactados a la
misma densidad y contenido de humedad que en el campo.

Las presiones de poro internas no se consideran explicitamente en el
analisis, los efectos de las presiones de poro en los ensayos no
drenados se refiejan en los valores de resistencia c y ¢. Las presiones de
poros en suelos cohesivos compactos bajo condiciones no drenadas
dependen principalmente de la densidad, contenido de humedad y
esfuerzos totales aplicados. Si los especimenes de laboratorio son
compactados a las condiciones de campo de densidad y contenido de
humedad y son cargados bajo condiciones no drenadas, las presiones
de poro inducidas en el especimen seran ias mismas que las presiones
de poro a corto plazo en el campo, donde las presiones totales son las
mismas.

Las presiones de agua externa tienen un efecto estabilizador en los
taludes; deben ser tomadas en cuenta tanto en el analisis con esfuerzos
totales como esfuerzos efectivos.

Condicién a Largo Plazo. Esta condicion puede analizarse utilizando
metodos de esfuerzos efectivos con parametros de resistencia
determinados en ensayos friaxiales drenados (CD 0 S), 0 ensayos de
corte directo, o ensayos triaxiales consolidados — no drenados con
medicion de la presion de poros (CU ¢ R) en especimenes compactados

a la densidad y contenido de humedad de campo. Las resistencias al
cortante se relacionan a los esfuerzos efectivos por medic de los
parametros cy ¢.

Las presiones de poro estan gobernadas por condiciones de infiltracion
constante, pudiendo ser determinadas por redes de flujo u otro tipo de
analisis de infiltracion. Las presiones de poro internas y externas deben
incluirse en el analisis.
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3)

Condicion de Desembalse Rapido o Similar..Esta condicion puede

analizarse utilizando métodos de esfuerzos totales con parametros de
resistencia medidos en ensayos triaxiales consolidados — no drenados
(CU 6 R) en especimenes compactados a la densidad y contenido de
humedad de campo. La resistencia no drenada a la presion de
consolidacion, sin usar los valores dec vy ¢.

E! analisis de estabilidad se ejecuta con la determinacion, para cada
punto a través del cual pasa la superficie de falla, del esfuerzo efectivo
antes del desembaise o cambio de carga. El esfuerzo efectivo
determinado es la presion de consolidacion, que determina la resistencia
no drenada en dicho punto. Con las resistencias determinadas en los
puntos a lo largo de Ia superficie de falla, se analiza la estabilidad con el
método de esfuerzos totales.

Las presiones de poro no se consideran explicitamente en el andlisis.
Dichos efectos estan considerados en 1a relacion entre la resistencia no
drenada y la presion de consolidacion.

TERRAPLENES EN TERRENO BLANDO

La estabilidad de terraplenes construidos en terreno blande depende se:

El

La resistencia al corte de! terraplén, caracterizada por los parametros ¢, ¢ 6
c &

El peso unitario del terraplen;

La altura del terraplén;

El angulo del talud;

La resistencia al corte de la cimentacion, caracterizada por los parametros

COCyPs iy

Las presiones de poro

mecanismo de falla critica es usualmente un deslizamiento profundo

tangente a la parte superior de un estrato resistente en la cimentacion. Una
gran parte de la superficie de falla se localiza dentro de la cimentacion,
especialmente cuando el terreno blando es profundo, y por lo tanto la
estabilidad del terraplén depende de la resistencia al cortante de la
cimentacion,

Usuaimente la condicidén a corto plazo en terraplenes en terreno biando es la
mas critica, ya que la cimentacidn se consoiida con el peso del terraplén,
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ganando resistencia con el tiempo. Sin embargo, puede ser necesario analizar
tambieén Ia estabilidad para otras condiciones de presidén de poros.

1)

Condicién_Al Final de la Construccién o Corto Plazo.- Si el terraplén
es granular, su resistencia debe ser tratada en términos de esfuerzos
efectivos. Los valores de friccion a ser usados en el analisis deben
determinarse de ensayos triaxiales drenados o corte directo, o por
correlaciones con densidad relativa, granulometria y forma de particulas.
Las presiones de porc en material granular se pueden determinar por
medio de redes de flujo u otro tipo de anaiisis de infiltracion.

Si el terraplén esta constituido por suelo cohesivo de baja permeabilidad,
su resistencia a corto plazo deber3 tratarse en términos de esfuerzos
totales. Su resistencia puede determinarse por ensayos triaxiales no
consolidados — no drenados (UU 6 Q) en especimenes compactados a
la misma densidad y contenido de humedad que en el campo.

La cimentacién en arcilla blanda tiene baja permeabilidad, por lo que
durante la construccién no hay disipacién de presién de poros. En estas
condiciones la resistencia al corte de la arcilla debera ser tratada en
términcs de esfuerzo totales y su valor determinado de ensayos
tniaxiales no consolidados - no drenados (UU 6 Q) en especimenes
inalterados.

En arcillas saturadas el valor de la friccibn es cero para ensayos no
consolidados — no drenados, por lo que su resistencia no drenada es
igual a la cohesién. Dicho parametro también puede ser determinado de
ensayos de compresion no confinada o veleta, con las correcciones
respectivas.

Las presiones de poro internas no se consideran explicitamente en el
analisis de esfuerzos totales, pero sus efectos en los ensayos no
drenados se reflejan en los valores de ¢ y ¢. Si los especimenes de
laboratorio son representativos de los suelos en el campo, las presiones
de poro en los especimenes de laboratorio seran las mismas gque en el
campo, donde los esfuerzos totales son iguales; el uso de parametros de
resistencia en esfuerzos totales de ensayos no drenados toma en cuenta
apropiadamente los efectos de la presion de poros en condiciones no
drenadas a corto plazo.

Las presiones de agua externas deberan ser tomadas en cuenta en el
analisis de estabilidad, ya sea en esfuerzos totales o en esfuerzos
efectivos.
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2) Condicion a Largo Plazo.- Esta condicion puede -analizarse utilizando
métodos de esfuerzos efectivos, con parametros de resistencia del
terraplén y la cimentacion obtenidos de ensayos triaxiales drenados (CD
0 8) o consolidados — no drenados con medicion de presidon de poros
(CUG6R), o ensayos de corte directo. Los especimenes de la

cimentacion deberan ser inalterados y los del terraplén deberan ser
compactados a ias condiciones de campo.

Las presiones de poro son gobernadas por condiciones de infiltracion
constante y se determinan por redes de flujo u otro tipo de analisis de
infiltracién. Las presiones de porc internas y externas deberan ser
incluidas en el analisis.

3) Condicion _de Desembalse Rapido o Similar.- Esta condicién se
analiza con metodos de esfuerzos totales, con resistencias al corte de
terraplén y cimentacion obtenidas de ensayos consolidades — no
drenados (CU ¢ R). La interpretacidn y procedimiento de analisis es
similar al presentado para terraplenes en suelo firme.

TALUDES EN EXCAVACIONES.- La estabilidad de una excavaciéon depende
de:

a) La resistencia del terrenc donde se excava el talud, caracterizada por sus
parametros de resistenciacy ¢ © c y 6;

b) El peso unitario del terreno;

¢) La altura de! talud,

d) Lapendiente del talud y

e) Lapresién de poros

Ei mecanismo de falla critico es usualmente una superficie profunda en
terrenos cohesivos homogéneos, y un deslizamiento superficial en terrenos
granulares homogeneos. En taludes heterogéneos la superficie critica puede
ser superficial 6 profunda, dependiendo de 1a resistencia y el perfil del terreno

La estabilidad a largo plazo de los taludes de excavacion en terrenos cohesivos
es usualmente mas critica que la estabilidad a corto.plazo, debido a que el
terreno cercano a la excavacion se expande bajo la reduccion de esfuerzos,
quedando mas debil con el tiempo. Sin embargo, serd necesario analizar la
estabilidad de excavaciones para diferentes condiciones de la presidén de
poros:
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1)

2)

Condicion Al Final de 1a Construccion o-Corto Plazo.- Si el talud se

excava total o parcialmente en talud granuiar, sin desarrolic de exceso
de presion de poros al final de la construccion, su resistencia debera ser
tratada en téerminos de esfuerzos efectivos.

Los valores de ¢ deberd ser determinados por ensayos triaxiales
drenados, corte directo o por correlaciones con granulometria, densidad
relativa y forma de particulas. Las presiones de poro son las de
infiltracion constante y pueden ser determinadas por redes de fiujo u otro
tipo de analisis de infiltracion.

Si el talud se excava total o parcialmente en suelos cohesivos de baja
permeabilidad, sus resistencias deben tratarse en términos de esfuerzos
totales. Dichas resistencias se determinan por ensayos triaxiales no
consolidados — no drenados en especimenes inalterados. En el caso de
arcillas saturadas, la cohesién es la resistencia no drenada y puede ser
determinada ademas por ensayos de compresidn no confinada o veleta
con las correlaciones respectivas.

Las presiones de poros internas no se consideran explicitamente en este
analisis, los efectos de la presion de poros en ensayos no drenados se
reflejan en los valores de c y ¢. Las presiones de poro inducidas en
especimenes inalterados seran las mismas que en el campo en lugares
donde los esfuerzos totales son los mismos, el uso de parametros de
resistencia en funcidon de esfuerzos totales de ensayos no drenados
toma en cuenta apropiadamente los efectos de la presidn de poros en
condiciones a corto plazo, no drenadas

Las presiones de agua externas deben ser tomadas en cuenta en el
analisis de establlidad, ya sea realizado en funcién de esfuerzos totales
o efectivos.

Condicion a Largo Plazo.- Esta condicién puede analizarse utilizando
métodos de esfuerzos efectivos, con parametros de resistencia al corte
determinados de ensayos triaxiales (CD 6 S), consolidados — no
drenados con medicion de presion de poros (C_ﬁ 6R)O ensayos de corte

directo, realizados en especimenes inalterados de suelo. Las presiones
de poro estan gobernadas por condiciones de infiltracién constante,
pudiendo ser determinadas por redes de flujo u otro tipo de analisis de
infiltracion. Las presiones de poro internas y externas deben ser
incluidas en el analisis. )
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3) Condicion de Desembalse Rapido o Similar.- Esta condicion puede
ser analizada utilizando métodos de esfuerzos totales, con resistencias
al corte determinadas de ensayos triaxiales consolidados — no drenados
(CU 6 R) en especimenes inalterados. La interpretacion de los ensayos y
los procedimientos de andlisis son similares a los descritos en el caso de
terraplenes en suelo firme. - '

LADERAS NATURALES.- Si una ladera natural se modifica por cortes y
rellencs, sera necesario analizar la estabilidad de la misma para las diferentes
condiciones de la presidén de poros. Los terraplenes en laderas naturales
pueden ser tratados de acuerdo a |os procedimientos de terraplenes descritos
anteriormente y los cortes o excavaciones en laderas naturales pueden ser
analizados siguiendo los procedimientos descritos para taludes en
excavaciones.

" Si una ladera natural ha existido en la misma condicién por muchos afos y ha
llegado a un equilibrio con las condiciones de infiltracion del terreno, debe ser
analizada utilizando procedimientos de esfuerzos efectivos.

La resistencia puede ser determinada utilizando ensayos triaxiales drenados
(CD ¢ S); ensayos de corte directo 0 ensayos triaxiales consolidades — no
drenados con medicién de presién de poros (CU ¢ R). Las presiones de poro
pueden ser determinadas por mediciones de campo o utilizando redes de fiujo
u otro tipo de analisis de infiltracidén. Las presiones de poro internas y presiones
de agua externas deben ser incluidas en el analisis

TALUDES CON PROBLEMAS ESPECIALES.- Existen diferentes tipos de
terreno que presentan probiemas especiales o inusuales de estabilidad de
taludes naturales o excavaciones:

Arcilias Duras Fisuradas y Lutitas: La resistencia cortante de muchos de estos
materiales puede reducirse considerablemente si han estado sujetos a
desplazamientos que son mayores que los desplazamientos correspondientes
a la resistencia maxima (pico). Existe evidencia que en este tipo de suelo, las
fallas de los taludes pueden ser del tipo progresivo y que en un periodo largo
la resistencia a! cortante se puede reducir al valor residual. Sin embargo, en
algunos casos los taludes en este tipo de terreno pueden permanecer por
muchos afios a angulos que son mas altos de los que corresponderian a la
movilizacion de solamente la resistencia residual. La experiencia y practica
local es la mejor guia para el disefio apropiado en este tipo de suelos.
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Loess: Debido a que este tipo de depésito contiene canales interconectados
formados por raices de plantas deterioradas, tiene una alta permeabilidad en la
direccion vertical. A menos que se prevenga la infiltracién vertical, el agua que
disurre hacia abajo a través del suelo puede destruir |las uniones pobremente
cementadas entre particulas, causando erosién rapida y falla del talud.
Taludes en este suelo son mas estables cuando son cortes verticales para
prevenir las infiltraciones. Se utilizan banquetas a intervalos para reducir el
angulo efectivo del talud. Las superficies horizontales en las banguetas en la
parte superior e inferior del talud deben ser pavimentadas o con plantas para_.
prevenir |a infiltracion. La experiencia y préactica local son la mejor guia para el
espaciamiento de las banquetas y para la proteccion de dichos taludes contra
la infiltracion y la erosion.

Suelos Residuales: Dependiendo del tipo de roca y las condiciones climaticas,
los suelos residuales pueden presentar problemas especiales de estabilidad de
taludes y erosion. Estos suelos pueden contener caracteristicas estructurales
de la roca madre o del proceso de meteorizacién; sus caracteristicas pueden
variar significativamente en distancias muy cortas. Bajo dichas condiciones, la
determinacién de parametros de resistencia al cortante en el laboratorio puede
ser muy dificultosa. En estas condiciones, es preferible determinar parametros
de resistencia mas representativos, basados en analisis de fallas tipo
postmortem, o el utilizar disefios empirncos sin analisis, basados en experiencia
local.

Arcillas Altamente Sensibles: Algunas arcillas marinas exhiben una pérdida
dramatica de resistencia al ser alteradas, pudiendo fluir al estar completamente
remoldeadas. Debido al efecto de perturbacion durante el muestreado, puede
resultar dificil el determinar su resistencia cortante representativa en ensayos
de laboratoric. La experiencia local es la mejor guia de la confiabilidad de los
resultados de la resistencia cortante de laboratorio en dichas arciilas.
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PROCEDIMIENTOS DE INVESTIGACION Y DISENO DE TALUDES

Dependiendo del! tipo de talud y el tiempo y recursos destinados a la
investigacién de campo y al analisis, existen diferentes p'rocedimientos de
investigacion y disefic de taludes. Existen tres procedimientos usuaies, que
representan niveles de complejidad y costo.

1) Uso de observacion de campo y experiencia, sin sondajes, ni ensayos
de laboratorto, ni analisis de estabilidad.

2) Uso de calculos de estabilidad mediante dbacos, en combinaciéon con
observaciones de campo y un numero minimo de sondajes y ensayos de
laboratorio.

3) Uso de calculos detallados de estabilidad, en combinacién con un
programa amplio de investigacion de campo y ensayos de laboratorio.

Observacién de Campo.- Se disefan los taludes en base a la observacion de
campo de taludes existentes en la misma area y del mismo tipo de suelo. Este
procedimiento se aplica cuando el costo de perforaciones y ensayos de
laboratorio es mayor que el costo de reparar la falla del talud.

El primer paso consiste en revisar los mapas geologicos existentes y un
reconocimiento de la geologia. Especialmente se estudia evidencias de
infiltraciones, topografia y condiciones de taludes aledafios También deben
anotarse el tipo y condiciones de la vegetacion existente, la cobertura y la
posible inclinacién de los arboles.

Usualmente se preparan graficos de campo para los taludes en donde se
anotan los taludes estables e inestables en hase a sus alturas y pendientes.
Para la preparacién de este tipo de grafico deben inventariarse los
deslizamientos y taludes estables de Ia zona.

Uso de Abacos.- Este procedimiento se emplea en los andlisis de tipo
preliminar. Sin embarge algunos abacos disponibles hacen posible un analisis
muy precisc para ciertas condiciones. Existen abacos que consideran efectos
de sobrecarga, grietas de tension, sumergencia, infiltracion y aumento de
resistencia al cortante con la profundidad.

En la mayoria de los casos se puede obtener con los abacos una aproximacion
del 15% en el factor de seguridad. Por lo tanto, cuando no se tienen datos
suficientes de resistencia del terreno y condiciones de campo, el usoc de abacos
puede ser suficientemente aproximado.
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El uso de abacos se emplea para comparar alternativas, el chequeo del analisis
detallado de estabilidad y analisis retrospectivo de taludes.

Analisis _Detaliado.- Una investigacion detallada de estabilidad incluye el
estudio geolégico, observacion de campo, sondajes de exploracion, ensayos de
laboratorio y calculos detallados de estabilidad. E! analisis puede realizarse
manualmente o por computadora’Los abacos de estabilidad pueden utilizarse
en estudios preliminares o chequeo del analisis final

Estudios de observacidn de campo pueden ejecutarse para comprobar el
comportamiento de! talud, determinar la zona de falla y chequear los metodos
de estabilizacion utilizados.
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ESTUDIO.GEOLOGICO E INVESTIGACION.GEOTECNICA - -

Se realizan estudios geologicos detallados e investigaciones de sitio para
obtener la informacién requerida para el andlisis de nuevos taludes y el
planeamiento de medidas correctivas en deslizamientos. El primer paso en el
programa de exploracion de campo es realizar un reconocimiento geologico,
incluyende un mapeo de campo del area. Las notas de campo deben
registrarse en un mapa topografico a gran escala. El reconocimiento debe
anotar la uniformidad de la topografia, infiltracion, existencia de trazas de
deslizamientos antiguos, verticalidad de arboles y la condicién de los taludes
aledafos. La localizacion de las perforaciones o calicatas debe planearse y
fijarse en el campo durante esta etapa de la investigacion.

Debe planearse un numeroc suficiente de sondajes, de modo de obtener
informacion detallada de la superficie y del subsuelo del area en estudio.
Algunas veces debido a la topografia accidentada, el acceso de! equipo puede
ser dificil, por lo que puede necesitarse equipo especial montado en camiones.
Se prefieren sondajes de gran diametro a los de didmetro pequeno al perforar
en area sujetas a deslizamientos. debido a que es a menudc posible el localizar
el plano de falia, al examinar las muestras de una perforacion de gran diametro.
Las zonas de corte o "slickensides” proporcionan evidencias de movimientos en
el pasado. Se deben tomar muestras inalteradas a profundidades
seleccionadas en la perforacidn y cuando se encuentre cambio en el tipo de
suelo. En el caso de deslizamiento existente, deben tomarse de ser posible,
muestras en la zona de falla. En algunos casos puede ser necesario que un
geologo entre en la perforacion para examinar los lados de la misma en busca
de zonas de falla, evidencia de movimientos o infiltracién. La perforacién en
este caso, por precaucién, debera estar entubada. Las profundidades de los
sondajes deberan extenderse por debajo del pie del talud, y de ser posible,
deberan llegar a suelo firme o roca.

Para obtener informacién del nivel freatico, los sondajes deben tener entubado
perforado y relieno de grava, de modo que puedan realizarse mediciones a
iargo plazo de las fluctuaciones del nivel freatico. También pueden instalarse
piezdmetros en localizaciones seleccionadas para medir presiones de poro.
Algunas veces se pueden instalar piezémetros en sondajes, una vez que el
muestreo se ha realizado.

En base al reconocimiento y a la informacién de los sondajes, deben dibujarse
perfiles de la superficie y del subsuelo, indicando condiciones del suelo y el
nivel freatico. En los perfiles se deben indicar los pesos unitarios, ensayos de
clasificacion y de resistencia de laboratorio.
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UTILIZACION DE ABACOS

La estabilidad de taludes puede analizarse rapidamente mediante la utilizacion
de abacos. 'Aunque los abacos suponen taludes simples y condiciones
uniformes del suelo, se pueden utilizar para obtener respuestas aproximadas
para problemas mas complejos si los taludes irregulares se modelan con
taludes mas simples y se utilizan valores promedio de peso unitario, cohesiény
angulo de friccion.

ABACOS DE ESTABILIDAD DE TALUDES PARA SUELOS DE
RESISTENCIA UNIFORME y ¢ =0 o

Tambien se presentan graficos complementarios que proporcionan
correcciones por carga adicionada en la cima del talud, por sumergencia e
Infiltracion y por grietas de tension en la cima.

Pasos a seguir en la utilizacién de los abacos:

1. De los graficos inferiores determine la localizacion del centro dei circulo
critico (Xo, Yo). Para taludes mas empinados que 53°, el circulo critico
pasa por el pie. Para taludes mas tendidos que 53° el circulo critico
pasa tangente a ia superficie firme o roca.

2. Utilizando como guia el circulo estimado, determine el valor promedioc de
la resistencia, ¢. Esto se realiza calculando el promedio ponderado de
las resistencias a lo largo del arco de falla, con el nimero de grados
intersectado por cada tipo de suelo como factor de ponderacion.

3. Calcule el factor de profundidad, d, por medio de la férmula:
d = D donde:
H
D = profundidad del pie del talud al punto mas bajo del circule de falia.
- H = altura del talud.
4, Calcule Py de la formula:
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___}’H+q—}’,.. Hw

Py
p’q “w #I

donde:

= peso unitario promedio del suelo

= altura del talud

= sobrecarga

= peso unitario del agua

altura de agua fuera del talud

= factor de reduccion por sobrecarga

factor de correccion por sumergencia

FEF Lz o I
1l

= factor de correccion por grieta de tensién

Si no hay sobrecarga, uq = 1; si no hay sumergencia, pw = 1;y si no hay
grieta de tension, i = 1. )

Del grafico superior determine el valor del nimero de estabilidad, No,
que depende del angulo del talud, B, y del valor de d.

Calcule el factor de seguridad, F, mediante la formula:

Fe No ¢
P,
donde: No = numero de estabilidad
c = resistencia cortante promedio

Si el talud contiene mas de una capa de suelo, puede ser necesario
calcular el factor de seguridad, para circulos a mas de una profundidad.

El siguente criteric puede ser utilizado para determinar que posibilidades
deben examinarse.

Si una capa de suelo es mas deébil que la suprayacente, el circulo critico
sera tangente a la base de la capa inferior.

Si una capa de suelo es mas resistente que la suprayacente, el circulo
critico puede ser tangente a la base de la capa superior o de la inferior,
debiéndose examinar ambas. '
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ABACOS DE ESTABILIDAD DE TALUDES PARA SUELOS UNIFORMES
CON¢ >0

Dichos graficos se presentan en estas notas. Los factores de correccién por
' carga adicionada en la cima del talud, por sumergencia e infiltracion y por
grietas de tensién, son los mismos que los presentados anteriormente.

Pasos a seguir en |a utilizacion de los abacos. —

1. Estime la localizacion del circulo critico ejerciendo juicio ingenieril. En la
mayoria de condiciones para taludes simples en suelos uniformes con
$>0, el circulo critico pasa por el pie del talud. Los numeros de
estabilidad presentados en el grafico han sido desarrollados para el
analisis del circulo pasando por el pie.

Sin embargo, cuando no existe uniformidad en el sueio y existe una capa
deébil por debajo del pie del talud, un circulo de falla que pasa por debajo
del pie puede ser mas critico que uno por el pie. E! mismo grafico
presentado puede utilizarse en dichos casos si los valores de c y ¢
utilizados representan los valores promedio del circulo considerado.

Si existe una capa débil por encima del pie del talud, un circulo que pasa
por encima del pie puede ser mas critico. Similarmente, si existe agua
fuera del pie del talud, un circulo por encima de eéste puede ser mas
critico. Cuando se analizan estos tipos de circulos de falla, e! valor de H
debe tomarse como la altura de la base de la capa débit o del nivel de
agua, a la cima del talud.

2. Utilizando dicho circulo como guia, estime los valores promedio de cy ¢.
Esto puede realizarse determinando los valores promedic ponderados
de ¢y ¢ a o largo del circulo de falla, con el factor de ponderacion
siendo el numero de grados intersectados por cada suelo a lo largo del

circulo.
3. Calcule Pd de la formula:
P _W+q_yu' Hw
> =
luq Pw Ju!

Los factores han sido definidos previamente.
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Calcule P, de ia férmula:

p-¥ra-y H

’ H, M,
donde:
Hw = altura de! agua dentro del talud
Pw = factor de correccién por infiltracion

Los otros factores han sido definidos previamente.

Si la sobrecarga se aplica rapidamente de modo que no hay suficiente
tiempo para que los suelos se consoliden bajo la sobrecarga, tomara=0
¥ ug=1 en la formula de Pe. Sino existe sobrecarga, jiq = 1, y si no existe
infiltracién, p'w=1.

Calcule el parametro adimensional mediante la férmula;

dep=TIE®
[
donde: tgp = valer promedio detg ¢
c = valor promedio de c.

Para c= 0, Acd es infinito. En tal caso, omita el paso 6.
Utilizando el grafico izquierdo presentado, determine el valor del nimero
de estabilidad, N¢s, que depende del angulo del talud 3, y el valor de Ach.

Calcule el factor de seguridad, F, mediante la férmula:

F=N, (pafac > 0)

c
ef
P
o

para c = 0, Act es infinito y el factor de seguridad se calcula de la
formula:



F=“% big¢ (parac=0) U e

ol

donde b es la relacidn del talud = cotg B y los otros factores fue‘ron
definidos previamente.

8. Determine la localizacion real del circulo critico mediante el grafico de la
derecha. Ei centro del circulo se localiza en Xo, Yo, y pasa a través del
ple del talud. Una excepcidn es cuando una capa débil debajo del pie
ocasiona un circulo mas critico (Ver paso 1). En este caso el circulo
critico pasa tangente a la base de la capa débil. Una segunda excepcion
es para Acd= «, en cuyo caso un deslizamiento superficial es e!

mecanismo de falla critico.

Si el circulo de falla real es muy diferente al asumido en el paso 1, deben
repetirse los pasos 2a 8.

9. Si el talud contiene mas de una capa de suelo, puede ser necesario
calcular el factor de seguridad para circulos a mas de una profundidad.
El siguiente criterio puede ser utilizado para determinar que posibilidades
deben examinarse:

+ Siuna capa de suelc es mas debil que la suprayacente, el circulo
critico se extendera a la capa inferior; y un circulo por el pie o un
circule profundo en esta capa sera el critico.

« Si una capa de suelo es mas resistente que la suprayacente, el
circulo critico puede o nod puede extenderse a la capa inferior,
dependiendo de las resistencias relativas de las dos capas. Ambas
posibilidades deben examinarse.

ABACOS DE ESTABILIDAD PARA TALUDES INFINITOS

Con los abacos presentados pueden analizarse dos tipos de condiciones
basadas en analisis de taludes infinitos:

1. Taludes en material granular, donde el mecanismo de falla critico es
deslizamiento superficial o rodadura.

2. Taludes en suelo residual, donde una capa relativamente delgada de suelo
suprayace suelo firme o roca, y el mecanismo de falla critico es de
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deslizamiento a lo largo de un ‘plano paralelo al taiud, en la parte superior
del suelo firme.

Pasos para utilizar 1os abacos en analisis de esfuerzos efectives.

1. Determine la relacién de presion de poros, r,, que se define por:

u _)1{
Donde: u = presion de poros
¥ = peso unitario total de suelo
H = profundidad correspondiente a la presidén de poros u.

Para un talud existente, la presién de poros puede determinarse de mediciones
de campo, efectuadas por piezémetros instalados en la profundidad de
deslizamiento.

Para la condicion de infiltracion paralela al talud, que es muy frecuente, el valor
de ry se calcula de

X Y.

r =—]—r—?cosz B (infilraci 6n paralela al talud )

donde:

X = distancia de la profundidad de deslizamiento a la superficie de la
infiltracién, medida normalmente a la superficie del talud.

T = distancia de la profundidad de desiizamiento a la superficie dei
talud, medida normalmente a la superficie del talud.

Yw = peso unitario del agua.

¥ = peso unitario tota! del suelo.

B = angulo del talud.
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Para el caso de 1a infiltracion emergiendo-del:talud, que es mas critico que 1a
infiltracion paralela al talud, el valor der, puede calcularse:

p = 2;:/' 1-;[-&-’—1[-3—[;9 (infilraci 6n emergiendo del talud )
Endonde: 6 = angulo de infiltracidn medida de la direccidén horizontal y los

factores definidos previamente.

2. Determine los valores de los parametros adimensionales A y B del grafico
inferior.

3. Calcule el factor de seguridad, F, mediante la formula:

a8, pc.
g A

= angulo de friccion en esfuerzos efectivos.

= cohesion en esfuerzos efectivos.

angulo de talud.

= profundidad de Iia masa deslizante, medida
verticaimente

donde:

I =@ 01 &
I

Los otros valores fueron definidos previamente.
Pasos para utilizar los abacos en analisis de esfuerzos totales.
1. Determine el valor de B del grafico inferior derecho.

2. Caicule el factor de seguridad, F, mediante ia formula:

F= A.Eg_?..y B_E_
ep H
en donde b = angulo de friccién en esfuerzos totales.
c = cohesion en esfuerzos totales.

Los otros valores fueron definidos previamente.
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ABACQOS DE ESTABILIDAD DE TALUDES PARA SUELOS CON
RESISTENCIA AUMENTANDO CON LA PROFUNDIDAD Y ¢ =0

Se acompanan los graficos de estabilidad para este tipo de suelos

Pasos a seguir.

1

Seleccione la variacién lineal de resistencia con profundidad que mejor se
ajuste a los valores medidos. Extrapole la variacién lineal hacia arriba para
determinar Ho, la altura a la cual el perfil de resistencia es cero.

Calcule M = Ho/H, donde H = altura del talud.

Determine el numero de estabilidad, N, del grafico.

Determine el valor de resistencia, Cp, en la base del talud.

Calcule el factor de seguridad, F, usando la férmula.

¢,
Y(H + Ho)

=N

donde y = peso unitario total del suelo para taludes por encima del agua.
¥y = peso unitario sumergido del suelo para taludes sumergidos.
y = peso unitario promedio ponderado para taludes parciaimente

saturados.
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CONDICION DE EQUILIBRIO SATISFECHA FORMA DE APLICABLE A
ECUACIONES
MOMENTO | MOMENTO E LA SUPER- Calcu Calcul
PROCEDIMIENTO VERT. | HOR. FICIE DE alonlos culos
TOTAL DOVELA IND. INCOGNITAS Manuales Computadora
FALLA

METODO ORDINARIO DE .

Si No No No 1 Circular Si si
DOVELAS
METODO DE BISHOP

Si No si No N+1 Curcular Si Si
MODIFICADO
METODO DE JANBU
PROCEDIMIENTO GENERA- Si Si Si Si 3N Cualquiera Si Si
LIZADO.
METODOS DE SPENCER Y _ ,

Si Si Si Si 3N Cualquiera No Si
MORGENSTERN Y PRICE ;
METODO DE N N Si Si 2N Cualqui Si

e

LOWE Y KARAFIATH ° © ' ' uelquiera ' Si -
METODO DE ESPIRAL ‘ Espiral ,

Si - Si Si 3 . Si o]
LOGARITMICA Logaritmica




ANALISIS DETALLADO DE ESTABILIDAD

Cuando las condiciones del sitio y ios parametros de resistencia al cortante han
sido investigados apropiadamente, se puede efectuar el analisis detallado de
estabilidad de taludes.

1) Método de Dovelas: Se pueden analizar superficies de falla circulares y no
circulares. La masa deslizante se divide en una serie de dovelas verticales
y se establece el equilibrio de las fuerzas gue actian en cada dovela
Existen diversos métodos para convertir e! sistema indeterminado en
determinado,

2) Método de la Cufia_Deslizante: Este es un procedimiento simple vy
conservador para superficie de falla no circularen sueloscon¢ =064 >0

L.a descripcién de las Fuerzas Actuantes, asi como el Factor de Segurnidad y el
Equilibrioc de Fuerzas y Momentos, asi como los diferentes metodos se
presentan en las laminas adjuntas.

CONCLUSIONES SOBRE LOS METODOS DE EQUILIBRIO LIMITE

1.- Cualquier método que satisface el Equilibrio de Momentos, da el mismo
factor de seguridad en el andlisis de ¢ = 0 con superficies de falla
circular. ‘

2.- E! Método Ordinario de Dovelas (Felienius), da error en el lado

conservador para el caso de 4 > 0. Con presiones de poro peguefas,
para los andlisis en funcidén de esfuerzos totales y de esfuerzos
efectivos, el error es menor del 10%. Para pendientes casi planas con
presiones de poro altas, el error puede ser mayor del 50%.

3.- Paraelanalisisde¢ =0 6¢ > 0 con presiones de poros bajas o altas, el
Método Simplificado de Bishop es adecuado para el analisis de falla
circular. El método es muy estable numéricamente, sélo hay problemas
de convergencia cuando los extremos de la superficie de falla es muy
parada, casi vertical. '

4.- En los métodos que satisfacen sclamente el equilibrio de fuerzas, el
Factor de Seguridad es muy sensible a la inclinacién asumida de las

PAL |



fuerzas laterales. E! método de Lowe y Karafiath es razonable para eli
analisis de ¢ > 0, pero no conservador (10-15%) para ¢ = 0.

Si todas las condiciones de equilibrio son satisfechas, la magnitud del
error en el Factor de Seguridad es muy pequena, usualmente + 5% de la
respuesta correcta,

Los métodos que satisfacen todas las condiciones de equilibrio
presentan ventajas y desventajas.

a) GPS o JANBU : El mejor para el caiculo manual.
Pueden existir inestabilidades
numéricas en el computador.

b) SPENCER : El mas estable numéricamente, bueno
para el computador, malo para el
analisis manual.

¢) MORGENSTERN-

PRICE Do El mas flexible. Las fuerzas laterales

' asumidas se pueden  cambiar,
cambiando  f(x). Tedricamente es
atractivo porque f(x) se puede cambiar
hasta encontrar una distnibucion interna
de esfuerzos razonable En la préactica
consume mucho tiempo y es
innecesario para el calculo del Factor
de Seguridad, ya que este valor varia
muy poco con f(x).
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METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES

En el planeamiento de medidas efectivas de estabilizacién es importante
entender las causas de la inestabilidad. Las causas mas comunes son: talud
muy empinado por corte o relleno, exceso de presion de poros causado por
niveles freaticos altos o interrupcién de la trayectoria de drenaje, socavacion
debido a la erosion de agua superficial y pérdida de resistencia con el tiempo
debido a procesos de reptacion e intemperismo.

Un estudio geoldgico concienzudo y un programa detallado de exploracion del
subsuelo son necesarios para determinar la causa del deslizamiento y planificar
fas medidas correctivas. La superficie de falla deberd determinarse con
sondajes e inclindmetros mas alla de la linea de falla

Si se estabiliza un derrumbe o desiizamiento mediante el tendido del talud o el
uso de contrafuertes o estructuras de retencion, la resistencia del suelo debe
determinarse por métodos retrospectivos. Este vaior de resistencia se usara en
la evaluacion del factor de seguridad despues de la estabilizacion, o para
estimar las cargas de disefio en la estructura de retencidon. Si existen
diferencias entre las resistencias al cortante de laboratoric y del anilisis
retrospectivo, se usara este ultime ya que es un valor mas confiable en el
disefio de |las obras de estabilizacidn.

El cuadro adjunto presenta un resumen de los métodos de estabilizacion de
taludes y deslizamientos. '
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EJEMPLOS DE ANALISIS TIPO UU

{NO CONSOLIDADO - NO DRENADO)

a) TERRAPLEN CONSTRUIDO RAPIDAMENTE SOBRE UN DEPOSITO DE
ARCINL A BRI ANNA

£\ h Tﬁ = Sy insitu

b ) PRESADE TIERRA GRANDE CONSTRUIDA RAPIDAMENTE SIN CAMBIO
EN EL CONTENIDO DE HUMEDAD DEL NUCLEO DE ARCILLA

Tg =Sy del nicleo de

IR RS R T e T L e e e e ] )
Arcilla compactado

c) ZAPATA CONTINUA COLOCADA RAPIDAMENTE EN DEPOSITO DE
ARCHI! A

qu =57 Su+m D
de la formula de capacidad de carga
Terzaghicong=0

EJEMPLOS DE ANALISIS TIPO CU
{CONSOLIDADO - NO DRENADO)

a) TERRAPLEN ELEVADO DESPUES DE CONSOLIDARSEBAJO

ALTURA INICIAL

. pmmy
£ ! - T ¢t = Sy insitu después de
consolidacion bajo capa 1
Tis
R G R R RE TR

b} DESEMBALSE RAPIDO AGUAS ARRIBA. SIN DRENAJE DEL

NUCLEO

T+1 = Su del nicleo correspondien .

SZESESSESNZS

| consolidacidn  bajo  infiltrac
constante antes del desemb;
S " S

c) CONSTRUCCION RAPIDA DE TERRAPLEN EN TALUD
ATURAL

Tt =5y insitu de arcilla en el talud
natural antes de construccion



FT

EJEMPLOS DE ANALISIS TIPO CD

(CONSOLIDADOQ - DRENADO)

a} TERRAPLEN CONSTRUIDO MUY LENTAMENTE POR CAPAS SOBRE
UN DEPQOSITO DE ARCILLA BLANDA

Plegialill i\

-——

T ff = Sd resistencia cortante
drenada insitu

v T ¢t = Sd del nicleo de
arcilla

c) ZAPATA CONTINUA EN DEPOSITO DE ARCILLA A LARGO PLAZO
DESPUES DE LA CONSTRUCCION

qgu=cMNc+1yBNy+yD Nq

2 -
donde Nc, N yy Ng son funcion de¢
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ARCILLA NORMALMENTE
(OCR = %)

ARCILLA

{OCR >

RESISTENCIA CORTANTE DRENADA Y NO DRENADA



322
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COTANGENTE DEL TALUD-X

EVALUACION DE LA ESTABILIDAD DEL TALUD POR MEDIO DE DATOS DE CAMPO
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EJEMPLO DEL METODO ORDINARIO DE DOVELAS
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FACTOR DE SEGURIDAD

M

...
]

M

M =y nZ[c—+;-, |5am>:r(:l+u,q_b%:;—.)
R 1= ! V=1
M =r "z.' W sen O_n
A = i
(RN | —
b tag ¢ E N,
P = i=1
Z w seh &
= !
EQUILIBRIO DE FUERZAS Y MOMENTOS
ECUACIONES INCOGNITAS
e N4 FUERZAS HORIZONTALES
h N-1  FUERZAS VERTICALES
Y os N-1  LOC. F.HORIZONTALES
" N FUERZAS NORM. BASE
. N LOC. F. NORM,
M N FUERZAS NORM,. BASE
INTOTAL ! F.S.
5N-2  TOTAL

SISTEMA INDETERMINADO
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METODO ORDINARIO DE DOVELAS
| (FELLENIUS)

ASUME QUE LA RESULTANTE DE FUERZAS LATERALES
ACTUA PARALELA A LA BASE DE CADA DOVELA

RESUELVE LAS FUERZAS NORMALES PERPENDICULARES
A LA BASE ELIMINANDO LAS FUERZAS LATERALES

ot O n):(W, cos@t - A’i)

¥ o=

i_w,;m Gr
SATISFACE : EQ. TOTAL DE MOMENTOS
NO SATISFACE : EQ. Fn
: EQ. Fv

: EQ. INDIVIDUAL DE

1 ECUACION 1 INCOGNITA



METODO SIMPLIFICADO DE BISHOP

ASUME QUE LAS FUERZAS VERTICALES EN LAS
DOVELAS SON CERO

RESUELVE LAS FUERZAS EN LA DIRECCION VERTICAL
ELIMINANDO LAS FUERZAS LATERALES

i[EAx, + (W, —u, Ax g @[V M, (9)]
F=

n
D Wsen@
¢ =l

M,(8) =cos6 (1 + ___fg@;g ¢,

SATISFACE : EQ. TOTAL DE MOMENTOS
EQ. Fv

NO SATISFACE : EQ. INDIWVIDUAL DE MOMENTOS
EQ. Fu

N +1 ECUACIONES N+1
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METODO DE LOVE Y KARAFIATH

ASUME QUE LA INCLINACION DE LAS FUERZAS LATERALES ES EL
PROMEDIO DEL TALUD Y LA SUPERFICIE DE FALLA

—
=1

SATIFASCE : XFy
TFy
NO SATISFACE . : M

2 N ECUACIONES 2 N INCOGNITAS
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METODO MORGENSTERN - PRICE

ASUME QUE LA INCLINACION DE LAS FUERZAS LATERALES SIGUE
UNA FORMA DETERMINADA

0=A 1(1) /
Pl

| —

0

£

SATISFACE TODAS LAS CONDICIONES DE EQUILIBRIO

3 N ECUACIONES 3 NINCOGNITAS
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METODO DE JANBU (GPS)

ASUME QUE LA POSICION DE LA FUERZA HORIZONTAL

/

—
_ Asumido
Asumido / --.L_
L

SATISFACE TODAS LAS CONDICIONES DE EQUILIBRIO

3 N ECUACIONES 3 NINCOGNITAS
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METODO DE SPENCER

ASUME QUE LA INCLINACION DE LA FUERZA LATERAL
RESULTANTE (q) ES LA MISMA PARA CADA DOVELA

=

-

SATISFACE TODAS LAS CONDICIONES DE EQUILIBRIO

3 N ECUACIONES 3 NINCOGNITAS
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'METODO DE LA CUNA DESLIZANTE

/ Suelo B

pd 0

Suelo A

¢Pm )
6 = 45- — 4
2 ¢ma = Angulo de friccidn
movilizado en suelo A
Gm
~ A
6, ~ 45+ : !
@m ¢ mg = Angulo de friccién
e, = 45+ o
3 P | movilizado en suelo B

SATISFACE EQUILIBRIO DE FUERZAS

ASUME INCLINACION FUERZA HORIZONTAL
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METODO DE ESPIRAL LOGARITMICA

ASUME QUE LA SUPERFICIE DE FALLA ES UNA ESPIRAL LOGARITMICA

Fa

6~
0 ig
r=ne

Prm

SATISFACE TODAS LAS CONDICIONES DE EQUILIBRIO
3 N ECUACIONES 3 N INCOGNITAS
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COEFICIENTE SISMICO PROPUESTO
PARA PRESAS PEQUENAS Y MEDIANAS
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METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES Y
DESLIZAMIENTOS

- Excavacion

- Drenaje

- Contrafuerte de Tierra o Roca (Bermas de Relleno)
- Estructuras de Retencion

- Técnicas Especiales
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METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES Y
( Turnbull y Hvorslev, 1968)

ESQUEMA METODO COMENTARIOS
|
1 Reducir la altura del talud El area debe ser accesible al
con equipo
de construccién, Se requiere
de un '

lugar apropiado para colocar el ©

2 Tendido el angulo del

3 Excavar banqueta en Ia
parte

4 Excavar completamente la
masa de
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METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES Y
{ Turnbull y Hvorslev, 1968)

ESQUEMA

.

S

METODO

Drenes horizontales de
pequefio didmetro.

Zanjas de subdrenaje
profundas vy continuas.
Generalmente a una
profundidad de 5 a 15 pies.

Pozos verticales
perforados,
generalmente de 18.36

Mejora en el drenaje superficial
a lo

largo de la parte superior con
cunetas

abiertas o canales

COMENTARIOS

1. Mas efectivo si llega al
acuifero
natural. Los drenes son usualmente de

. El fondo de las =zanjas deben
tener

pendiente para drenar y ser conectado con tuberia de

salida. Debe colocarse tuberia perforada en el fondo

de las zanjas. La parte superior debera

3 Pued se bombead o conecta co
una d graveda Varico pozo en
fil unida a fond puede forma una
galeria de

4 Buena practica 1 mayori d los
taludes Dirigi 1 descarg fuer d 1la
masa
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METODOS DE' ESTABILIZACION DE TALUDES Y

ESQUEMA

Il CONTRAFUERTE
TIERRA O ROCA

(O BERMAS DE

METODO

1 Excavacié d 1 mas deslizad y
reemplaz co rellen compacta o
contrafuer d roc triturad E pi del
contrafuer deb reposae suel firm oroc
po debaj de plan d deslizamient Se
utiliz mant d drenaj co salid d fluj por
gravedad detras del talud del

2 Utilizacié d berma d rellen
compacta oroc e e pi yma all de pie.
Deb proporcionar drenaj detra d la
berma

( Turnbull y Hvorslev,

COMENTARIOS

1 S requier acces par e equip de
construcci yare d almacenaje. suel
excavad pued utilizars com rellen Se
pued requeri calzadura d estructura
existente S 1 estabilida e critic durant
1 construcci s pued realiza e seccione
corta

2 8 requier suficien anch yespeso
d la berma d mod qu 1 fall n ocurr
por debajo o a través de las
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METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES Y

ESQUEM METODO

W ESTRUCTURAS

1 Mur d contenci de tip entramado
cantilive
2 Pilote vertical vaciad e siti co

Generalmen d didmetrd 18- pulgaday
espaciamiento de 4-8

3 Pilote wvertical wvaciad e siti
anclado o bateri d pilote o bloque de
cimentacié Labas d lo pilote po debaj
de plan d falla Generalmen d didmetr
de 12-30 pulgadas y espaciamiento de 4-

4
/L

4 Pernos de anclaje en roca y

1 bas cimenta po debaj de plan d falla.

( Turnbull y Hvorslev, 1968)

COMENTARIOS

1 Usualment costos Lo muro
cantiliver pueden ser

2 E espaciamien deber se ta qu el
suel arque entr pilote Pued utilizars
un vig superfici par amarra lo pilotes
Pilote d gra diametr ( pies ha sid
utilizados en deslizamientos ‘

3 E espaciamien 1 suficientemen
cerc par qu e suel arque entr pilares
Lo pilote puede se amarrado co viga
superficia

4 Puede se usado e talude alto y
e drea mu limitada Deb se usad un
diseii comservad especialmen en
soportes
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- METODOS DE ESTABILIZACION DE TALUDES Y

ESQUEMA

V TECNICAS

METODO

Groutin

Inyeccion

Electromosis (en suelos
Congelamien

Calentamien

{ Turnbull y Hvorslev, 1968)

COMENTARIOS

ly Usado satisfactoriame e vario
caso E otro cason fu satisfactorila
teoria no esta completamente

3 Generalmente
4y Método especial qu debe ser

especificame evaluado e cad caso
Puede ser



4 Modelos de Analisis de
Estabilidad

4.1 INTRODUCCION

s practica comun en ingenieria definir 1a estabilidad de un talud en términos de un
factor de segundad (FS), obtenido de un andlisis matematico de estabilidad. El modelo
debe tener en cuenta 1a mayoria de los factores que afectan la estabilidad. Estos factores
incluyen geometria del talud, pardmetros geoldgicos, presencia de gretas de tension,
cargas dindmicas por accidn de sismos, flujo de agua, propiedades de los suelos, etc.,
los cuales se analizaron en ¢l capitulo 2. Sin embargo, no todos los factores que
afectan la estabibidad de un talud se pueden cuantificar para incluirlos en un modelo
matemdtico. Por lo tanto, hay situaciones en las cuales un enfoque matemdtico no
produce resultados satisfactorios. A pesar de las debilidades de un determinado modelo,
determinar el factor de segundad asumiendo superficies probables de falla, permite al
Ingeniero tener una herramienta muy. til para la toma de decisiones.

Se pueden estuchar superficies planas, circulares, logaritmicas, parabolicas y
combinaciones de ellas. La mayoria de los trabajos que aparecen en la literatura sobre
el tema asumen gue el suelo €s un matenal 1sotrdpico y han desarrollado métodos de
andalisis de superficies circulares o aproximadamente circulares principaiimente.  Sin
embargo. ¢l mecanismo de falla en materiales residuales, donde aparece ¢ suclo. la
roca meteorizada y la roca sana, asi como formactones aluviales y coluviales no-
isotropicas requieren de nuevos enfoques y del estudio de superficies de falla no
simétricas. En los dltimos afios se han desarrollado algunos modelos de superficies de
falla con forma no geométrica, pero se requiere todavia de un gran esfuerzo de
Investgacion en este tema,

Condiciones drenadas o no drenadas -

Las fallas de los taludes pueden ocurrir en condiciones drenadas o no drenadas  Si la
inestatilidad es causada por cambios en la carga, tal como la remocidn de matenzles de
la parte baja del talud o aumento de las cargas en la parte superior, en suelos de baja
permeabilidad, estos pueden no tener tiempo suficiente para drenar durante el iempo en
el cual ocurre el cambio de carga. En ese caso se dice que las condiciones son no
drenadas,

Generalmente, los suelos tienen permeabilidades suficientes para disipar las presiones
de poro en exceso y se compartan en condiciones drenadas.

117

254



118 Deslizamientos y estabilidad de taludes en zonas tropicales

Para ratas nommales de carga, que equivalen a meses o semanas, suelos con
permeabilidades mayores de 107 cm/seg . se pueden considerar drenadas v suelos con
permeabilidades menores de 107 crseg. se consideran no drenadas  Mientras las
permeabilidades intermedias se consideran parcialmente drenadas.
Duncan (1996} recomienda que para los taludes en los cuales la causa de la falla es el
aumento de la presion de poros debida a las Huvias, el problema debe anahizarse como
condicién drenada.
Para determmunar las condicienes de drenaje  Duncan (1996) sugiere utilizar la siguiente
expresion

Ct
DT
Donde:
T = Factor adimensional
C, = Cocficiente de consoiidacion
t =Twempo de drenaje
D = Longitud del camino de drenaje o distancia de sahida de! agua al cambio de
presiones,
S1T es mayor de 3 1a condicion es drenada.
S1T es menor de 0 01 1a condic1on es no drenada,
St T esta entre 001 y 3.0 ocurre drenaje parcial duranie el tiempo de cambio de cargas.
En este caso deben analizarse ambas condiciones. El caso drenado v el caso no
drenado. ‘

Analisis con esfuerzos totales o efectivos

Los problemas de estabilidad de taludes pueden analizarse suponiende sistemas de
esfuerzos totales o efectivos. En principio. siempre es posible analizar 1a estabihdad de
un talud utilizando el método de preson efectiva, porque la resistencia del suelo es
gobernada por las presiones efectivas tanto en la condicion drenada, como en la
condicién no drenada. Pero en la prictica sin embargo es virtualmente imposible
determinar con precisién cuales son los excesos de presion de poro que se van a gencrar
por los cambios en las cargas (excavaciones, colocacion de rellenos o cambios en el
mivel de agua). Debido a esta razon no es posible desarrollar andlisis precisos de
estabifidad en estas condiciones. utilizando procedimientos de esfuerzos efectivos. Sin
embargo, se puede trabajar todo el andlisis utihizando presiones efectivas, sin que se
requiera especificar los valores de los excesos de poro en las condiciones no drenadas.

Resistencias al cortante

La resistencia al cortante para utilizar en los analisis puede ser medida de dos formas-

a. En el laboratorio 0 en ensayos de campo, en tal forma que las cargas aplicadas. sean
lo suficientemente lentas para que se produzea drenaje.

b. En el laboratono utilizando ensavos consetidados no drenados.

Los envolventes de falla determinadas usando estos dos métodos se han encontrado que
son las mismas para todos los tines pricticos (Bishop y Bjerrum, 1960)

Estudios realizados por Skempton revelan que las resistencias drenadas mico de arcillas
sobreconsolidadas duras, son mayores en ¢l laboratorio que las resistencias drenadas
que pueden ser movilizadas en ¢l campo en un periodo de uempo.

25%



Capitulo 4 Metodologia de analisis 119

Skempton recomienda realizar los ensayos remoldeando la arcilla en ¢! laboratorio a un
contenido de agua cercano al limite liquido, reconsolidandolo en el laboratorio y
midiendo la resistencia en una condicidn normalmente consolidada. En los casos en los
cuales ya ha ocurrido la falla del talud, se recomienda utilizar las resistencias residuales
{Skempton, 1970,1977,1985)

Para suclos parcialmente saturados tales como arcillas compactadas o suelos arcillosos
por encima del nivel frednco. las resistencias no drenadas deben obtenerse uthizando
ensavos no consolidados no drenados en muestras con el mismo grado de saturacion que
el suclo en el campo. La envolvente de falla para esos suelos generalmente, es curva v
por 1o tanto es importante utilizar el misino rango de presiones de confinamiento en los
ensayos de laboratorio que en el campo

Para suelos que son completamente saturados, el dngulo de friccion para condiciones no
drenadas es igual a cero. La resistencia no drenada para suelos saturados puede ser
determinada de ensayos no consolidados no drenados.

Pesos unitarios v presiones de poro

Los problemas de estabilidad de taludes pueden formularse correctamente en térnunos
de esfuerzos totales, utilizando pesos unianos totales y limites externos de presion de
peros.

Los pesos unitarios totales son pesos hiimedos por encima del nivel fredtico y saturados
por debajo del nivel freatico. En el caso de que se utilicen pesos sumergidos, se debe
ignorar la presencia de mivel fredtico.

Las condiciones de presion de poros son generaimente, obtenidas de las caracteristicas
de las aguas subterrdneas y pueden especificarse para los andlisis utlizando los
siguientes métodos:

1. Superficie fredtica

Esta superficie o linea en dos direcciones se define como el nivel libre del agua
subterranea. En una superficie fredtica la presion de poros es calculada de acuerdo a las
condiciones de estado de regimen permanente {Steady-state), de acuerdo al diagrama
que se muestra en la figura 4.1, Este concepto se basa en la suposicion de que todas lag
lincas equipotenciales sean ortogonales. Entonces, si la inclinacién del segmento de
superficie freatica es Oy la distancia vertical entre el punto y la superficie freatica es
h,.. entonces 13 presion de poros estd dada por la expresiénu = v, (h, cos® )

En ¢l caso de lineas fredricas de gran pendiente, el cdlculo anterior puede resultar sobre
estimado y se requiere tener en cuenta que las lineas equipotenciales tienden a ser
curvas.

2. Datos piecométricos

Es la especificacion de presiones de poros en puntos discretos dentro del talud vy la
utilizacion de un esquema de interpolacidn para estimar las presiones de poro requendas
a cualquier punto. Las presiones piezométricas pueden determunarse mediante
piezomeiros, redes de flujo o seluciones numéricas, utihzande diferencias finitas o
elementos finitos, Aungue este sistema estd disponible solamente en muy pocos de los
programas de compuiador exisientes, se¢ recomienda por su confiabilidad para
representar las condiclones reales en el campo (Chugh, 1981).

3. Relacion de presion de poros

Este es un método muy simpie v popular para normalizar el valor de la presion de poros
en un talud de acuerdo a la definicidon:
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Donde:

u = Presion de poros

o, = Esfuerzo total vertical del suclo a una profundidad .

Este factor se implementa ficilmente, pero la mayer dificultad estd asociada con la
asignacién de este parametro a diferentes partes del walud. En ocasiones, ¢l talud
requiere de una extensiva subdivision en regiones con diferentes valores de r,.

4. Superficie piezcomdtrica

Esta superficie se define para el andlisis de una determinada superficie de falla Decbe
tenerse claridad en que la superficie piezométrica no es la superficie {redtica y que el
método de calcular la presion de poros es diferente para los dos casos. En la superficie
plezométrica, 1a presion de poros es la distancia vertical entre la superficie piezométrica
indicada y ¢! punto (figura 4 1)

SUPEFVICIE .
TalaDa NiPCa I"R[.\Tlﬁt.’ TAJAOA TiPICA
- SURERFICHT
’r‘-‘ PIEZOMCTRICL
o -
o] T ceBEza o | . caBEZa pE RESION
- 3 i PILSI0M OF POROS DE POROS
- L Unetos's (s
— .
. -
v
UME+ EOWPQTING AL
2y SUFEFTICIE FREATICA 2} SUFERFICIE PILTOMETEICa

Lhi &S EQUWEQTENDIALLE

LE=S_PBEEELIID FREATCE R[AL
CO~IhZLNACIDL 2Sumba DEL vy FREATICO
DEWIRE CI LA 1AJADA

s} RIQLS OC FLUIS

Figura 4.1 Presion de poros cn las tajadas de andhisis de estabilidad, para superficies
prezométnicas. lineas de nivel freauco y redes de flujo.

5. Presion de poros constante

Este procedimiento puede utilizarse si el Ingeniero desea especificar una presion de
poros constante en una deterrunada capa de suelo. Este sistema puede utilizarse para
analizar la estabilidad de rellenos colocados sobre suelos blandos, durante la
construccion donde se generan presiones de poro, de acuerdo a la teoria de la

Consolidacion
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Efecto de los ductos de agua en la corona de los taludes sobre el analisis de

estabilidad

Stempre que sea posible ¢s imperativo el localizar los ductos de agua lejos de la corona
de taludes o laderas donde se requiera su estabilidad Como una regla general la
distancia entre la corona de los taludes y la localizacion de todo tipo de tuberias v
servicios debe ser igual a la altura total del talud.” Aungque este es ¢! estandar minimo
recomendado (Abramson, 1996), en ocasiones se requieren aislamientos mayores

En el caso en el cual no es posible mantener estos aislamientos, el talud debe discAarse
para tener en cuenta su saturacion debida a la muy posible infiltracién de agua, temendo
en cuenta que en la mayoria de los casos se producen fugas de los ductos,

Grietas de tension en los analisis de estabilidad

La existencia de grietas de tension aumenta la tendencia de un suelo a fallar. la longitud
de la superficie de falla a lo largo de la cual se pgenera resistencia es reducida y
adicionalmente la grieta puede llenarse con agua, en el caso de lluvias

La profundidad de las grictas de tensién puede determinarse de acuerdo a la siguiente
expresion-

I
= =2 a5+ L
Y 2

Donde:

z. = Profundidad de la gnieta de tension
¢ = cohesidn

Y = Peso unitario del suelo

¢ = Angulo de friccion

Generalmente se recomienda la utilizacidn de pardmetros efectivos

La presencia de grietas de tension dificulta en forma considerable la confiabilidad de los
analisis cuando no s¢ tiene en cuenta este factor. Las grietas de tension son muy
importantes y profundas cn cortes de taludes, donde existe un alivio de presiones de
confinamiento al ejecutarse la excavacion

42 EQUILIBRIO LIMITE Y FACTOR DE SEGURIDAD

El andlisis de los movinientos de los taludes o laderas durante muchos afios se ha
realizado utilizando las técmicas del equilibno limite. Este upo de analisis requiere
informacion sobre la resistencia del suelo, pero no se requiere sobre la relacidn
esfuerzo-deformacion.

El sistema de equilibrio limite supone que en el caso de una falla, las fuerzas actuantes y
resistentes son iguales a lo largo de la superficie de falla equivalentes a un factor de
seguridad de 1.0

El andlisis se puede realizar estudiando directamente la totalidad de la longitud de la
superficie de falla o dividiendo la masa deslizada en tajadas o dovelas. Cada dia se han
mejorade los sistemas de Dovelas desarrollados a nicios del siglo XXy existe

————— e e e et B e e

15%



122 Deslizamientos y estabilidad de faludes en zonas tropicales

Software muy facil de unlizar Generalmente, los métodos son de iteracion y cada uno

de los métodos posee un cierto grado de precision.

Tabla 4 1 Métodos de andlisis de estabilidad de taludes

Método | Superficies | Equilibno Caracteristicas
de falla
Ordinarie o | Circulares De fucrzas Esic metodo no tene en cuenta las fucrzas cnrre las dovelas
de Fellenius . ne satsface equilibrio de fuerzas, tante paa la masa
(Fellenius deslizada como para dovelas wndividuales Sin embargo, esic
1927) método es muy utihzado por su procedimicnto simple
impreciso para taludes planos con alta presion de poros
Factores de seguridad bajos.
Bishop Circulares De momentos | Asume que todas las fuerzas de cortante entre dovelas son
simphficado cero. Reductendo ¢l ndmero de incognitas La solucion cs
(Bishop sobredetcrmunada debido a que no se establecen condiciones
1955) de equilibnio para una dovela
Janba Cualgquier De fuerzas Al 1gual que Bishop asumce que no hay fuerza de cortanie
Simplificado | forma de emre dovelas  La selucion ¢s sobredeterminada que no
(Janbu 1968) | superficie de sausface completamente las condiciones de equihbrio de
falla. momentos  Sin embargo. Janbd utiliza un factor de
correccion F, para tener en cuenta cstc posible error
factores de scgundad son hajos
Succo Cuaiquier De fuerzas Supone que las fuerzas ucnen la misma direccidn que la
Modificado, | forma de la superficic de! terrene  Los factores de scgundad  son
Us  Amy | superficic de generalmente altos
Corps of | falla
Engincers
(1970}
Lowe y | Cualgquier De fuerzas Asume que las fuerzas enire particulas estan snclinados a un
Karafiath forma de la angule igual al promedio de la superficie del tesicno y las
(1960} superficie de bases de las dovelas. Esia ssmplificacion deja una scne de
falla incégmias y no sausface ¢l cquitbrio de momentos
considera ¢} mas preciso de los miéiodos de equilibrio de
fuerzas,
Spencer Cualquier Momentos  y j Asume gue la inchnacion de las fucrzas laterales son las
(1967} forma de la| fucrzas mismas para cada (ajada Rigurosamcnte sansface el
superficic dc equilibrio estatico asumiendo que la fucrza resultante entre
falla tajadas tenc una inchnacién constanic pero desconocida
Morgenstern | Cualquier Momentos  y | Asume  que lateraies  siguen
y Price | forma de la | fucrzas predeterminado El método os muy similar al metodo
(1963) superficic de Spencer con da diferencia que 1a mchinacion de la icsulante
falla. de las fuerzas entre dovelas sc asume que varia de acuerdo a
una funcién arbitraria.
Sarma Cualguer Momentos ¥ | Asume que las magmitudes de las fuerzas verticales siguen un
(1973 forma de la | fuerzas sisiema predeterminade Unhiza ¢l méodo de las dovelas
superficic de para calcular la magmitud de un coeficiente sismuco requendo
falla, para producn la falla  Esto permite desarcollar ung ielacion
enire ¢t coeficiente sismico y ¢l factor de sepundad £l facter
de segundad estatico comesponde al caso de cero cocficiente
sismico.  Satisface todas las condictones de equilibrior sin
cmbargo, la superficic de falla comespondiente ¢s muy
diferente 2 ja determinada usilizando otros procuedimientos
mas convenclonales
Elementos Cualquier Anahiza Sausface todas las condiciones de csfuerzo. Sc obuienen
finstos forma de la | esfucrzos ¥ | esfuerzos v deformacioncs cn los nodos de los clementos,
superficie de | deformaciones | pero no se obtiene un factor de segundad,
falia
Esprral Espiral Momentos vy Existen diferentes métodos con diversas condiciones de
fogarmica | logarnimica | fucrzas | eqmlibnio

259



Capitulo 4 Metodologia de andlisis 123

El Factor de Seguridad es empleado por los Ingenieros para conocer cual es ¢l factor de
amenaza de que el talud falle en las peores condiciones de comportamiento para el cual
se disefia. Fellenius (1927) presentd el factor de seguridad como la relacion entre la
resistencia al corte real, calculada del material en el talud y los esfuerzos de corte
criticos que tratan de producir la falla, a lo largo de una superficie supuesta de postble
falla-

F.S5. = Resistencia al corte
Esfuerzo al cortante

En superficies circulares donde existe un centro de giro y momentos resistentes v

actuantes:

F.S. = Momento resistente
Momento actuante

Existen. ademds, otros sisternas de plantear el factor de segunidad, tales come la relacion
de altura critica y altura real def talud y método probabilistico,

La mayoria de los sistermas de andlisis asumen un criterio de “equilibno limite™ donde ¢l
critenio de falla de Coulomb es satisfecho a lo largo de una determinada superficie
(Tabla 4.1).

Se estudia un cuerpo libre en equilibrio, partiendo de las fuerzas actuantes y de las
fuerzas resistentes que se requieren para producir el equilibrio. Calculada esta fuerza
Tesistente, se compara con la dispomble del suelo o roca y se obtiene una indicaci6n del
Factor de Segundad.

Otro criterio es el de dividir la masa a estudiar en una serie de tajadas, dovelas o
bloques y considerar ¢l equlibrio de cada tajada por separado Una vez realizado el
analisis de cada tajada se analizan las condiciones de equilibno de la sumatona de
fuerzas o de momentos

F.S = X Resistencias aj corte
T Esfuerzos al cortante

4.3 METODOS DE ANALISIS

A continuacion se presentan algunos métodos de analisis universalmente conocidos para
el cdlculo del Factor de Seguridad.

4,3.1 Método de tablas o nimero de estabilidad

Para taludes simples homogéneos se han desarroliado tablas que permiten un calculo
rapido del Factor de Seguridad. Existe una gran cantidad de tablas desarrolladas por
diferentes Autores La primera de ellas fue desarrollada por Taylor en 1937 y 1948, las
cuales son aphcables solamente para andlisis de esfuerzos totales, debido a que no
considera presiones de poro. Desde entonces varias tablas han sido sucesivamente
presentadas por Bishop y Morgenstern (1960}, Hunter y Schuster (1968), Janbu (1968),
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Morgenstern (1963), Spencer (1967), Terzaghi y Peck (1967) v otros, las cuales se

resumen en la tabla 4.2.

Tabia 4 2 Listado de tablas para calculo de estabilidad de taludes disponibles en la Iiteratura

Autor Parimeos | Inchinacion | Método analitico Observaciones
de talud utilizado
Taylor (1948) [ 0-90° =0 Anilisis no drenadoe
c. 0 0-90° Circulo de | Taludes secos solamente
friccibn
Bishop y Morgenstemn | c. our, 11-26.5" Bishop Pnmero en inclur cfectos  del
(1960) agua
Gibsson y Morgenstem | ¢, 0-90" o=0 Analisis no  drenade con  cero
(1960) resistencia en la superficie v ¢,
aumenta  hacalmenic con  la
profundidad
Spencer (1967 ¢ O, 0-34° Spencer Circulos de pie solamentc
Janbu (1968) Cu 0-90° a=0 Una senic de tablas paras diferemes
¢, O Janba GPS cfectos de movimienio de agua y
grictas de tensidn
Hunter vy  Schuster | c, 090" ¢=90 Analisis po  drenado con  una
(1968) regisienciaimicial en la superficic y
¢, aumenia Jincalmente con la
prefundsdad
Chen y Giger (1971) c. | 20-90" Andhsis limite
O Connor vy Miutchell | c, dur, 11-26" Bishop Bishop y Morgenstern (1960}
(1977) cxiendido para inclur N, =0 |
Hock y Bray (1977) ) 0-90° Circule de | Incluye agua sublemdnen v gmctas de
.0 0-90° fnccion 1ension,
Cufa Andlisis  de  bloque cen  tres
dimensiones
Cousins (1978) e 0 0-45" Circulo de | Extension det método de Tavlo
fnccion (1948
Charles v Soarcs (1984) | o 26-63" Bishop Envolvente de falla no limeal de
Maohr-Couiomb
Barmnes (1991) c. 0.1, 11-63* Bishop Exiension dc Bishop ¥
Morgenstemn (1960) para un rangoe

mavor de angulos del talud

A continuacion se presenta un resumen de las tablas desarrolladas por Janbi (1968).
Esta senie de tablas tiene en cuenta diferentes condiciones geotécnicas y factores de
sobrecarga en la corona del talud, incluye sumergencia y grietas de tensidn.

a Para suefos ¢ =0

Las tablas indicadas en la Figura 4.2 pueden ser utilizadas para el andhsis de estabilidad
de taludes de suelos arcillosos sin friccion. de acuerdo a procedimiento desarrollado por

El Factor de Seguridad se obtiene por la siguiente expresion:

Janbu (1968)
FS = N, £

YH
Donde:

N, = Numero de estabilidad que se obtiene de la tabla

¢ = Cohesion

¥ = Peso unnario del suglo

H = Alwra del ialud
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Figura 4.2 Tablas de estabilidad para suelos cohesivos (¢ = 0) de acuerdo a Janbu
(1968) *
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Figura 4.3 Tablas de estabilidad para suelos no cohesivos & > 0 de acuerdo a
Janbug 1968).

b. Para suelos ¢ > 0

Er la mayoria de los casos para suelos ¢ > 0 el circulo critico pasa por el pie de! 1alud
v la tabla de estabilidad que se muestra en la figura 4.3, se basa en esta suposicion  El
factor de segunidad ¥ es calculade por la expresion:

c ,

F = N(, -
P,

Donde.

N, ¥ P, son los obtenidos en la prificay
¢ ¢s la cohesidon promedio

Al utilizar las tablas de Janbu se pueden emplear los factores de correccion por grietas
de tension, sobrecarga, sumergenoia y flujo que se presentan en las figuras 4.4 y 4.5,
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Figura 4.4 Factores de correccidn por sobrecarga. sumergencia y flujo {Janbu, 1968).
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Figura 4.5 Factores de correccion por grietas de tension para su uso en las tablas de

estabilidad (Janbu 1968).

4.3.2 Método del talud infinito

En las condiciones en las cuales se presenta una falla paralela a la superficie del talud, a
una profundidad somera y la longitud de la falla es larga comparada con su espesar, se
pucde utilizar en forma precisa aproximada, ¢! andlisis de talud infinite. Es un sistema
muy rapido y sencillo para determinar e] Factor de seguridad de un talud, supomendo
un talud largo con una capa delgada de suele. en el cual cualquier tamafio de columna

de suelo es representativo de todo el alud (Figura 4.6).

e —— oty . = may

2e5
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Suposiciones:

Suelo isotrdpico v homogéneo
Talud infimtamenie largo
Superficie de falla paralela al talud

Metodologia

Para un talud uniforme vy relativamente largo, en el cual el mecanismo de falla esperado
no es muy profundo, los efectos de borde son despreciables y el Factor de Scguridad
puede calcularse para un talud infinito de una unidad de drea utilizando el criterio Mohr
- Coulomb.

Aw
_ V
Fasgisi=nts

Figura 4.6 Diagrama de andlisis, método del talud infinito

C+{yhy uhy)CosaTano
yhSena

FS. =

Simplificando para un talud seco de suelos no cohesivos (C = 0)

Tan¢
Tanex
El d4ngulo para factor de seguridad igual a 1.0 se le denomina dngulo de reposo.

FS =

4.3.3 Método del bloque deslizante

El andlisis de bloque puede utihbizarse cuando existe a una determinada profundidad, una
superficie de debilidad relativamente recta v delgada. La masa que se mueve puede
dividirse en dos o mas blogues y el equlibrio de cada bloque se considera
independientemente, utilizando las fuerzas entre bloques (Figura 4.7). No considera la
deformacién de los blogues y es util cuando existe un manto débil o cuando aparece un
manto muy duro sobre el cual se puede presentar el deslizamiento.
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Figura 4 7 Esquema del método del bloque deslizante.

En el caso de tres bloques, la cufa supenor se le lama cuia activa y las otras dos. cufa
central y pasiva, respectivamente  El factor de seguridad puede calcularse sumando las
fuerzas horizontales asi.

Fg = Pptc', LA (W —u)ang,’
PU
Donde:

P, = Fuerza pasiva producida por la cufia inferior.

P, = Fuerza activa producida por la cufia superior,

¢ = Cohesion efectiva del suelo blando en la base del bloque central
L = Longitud del fondo del bloque central.

W= Peso total del bloque central

1 = Fuerza total de poros en el fondo del blogue central

8, = Friccion del suelo en el fondo del bloque

Los valores de las presiones activas vy pasivas pueden obtenerse utilizando las wworias
de presidn de tierras de Rankine o de Coulomb. teniendo en cuenta el valor de la
cohesion movilizada Una expresion similar  también puede obtenerse para el caso
cuando hay dos bloques interrelacionades
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4.3.4 Método Ordinario o de Fellenius

Conocido también comoe método Sueco, método de las Dovelas o método U.S.B.R.
Este método asume superficies de falla circulares, divide el area de falla en tajadas
verticales, obuene las fuerzas actuantes y resultantes para cada tajada y con la sumatoria
de cstas fuerzas obtiene el Factor de Seguridad.

Las fuerzas que actian sobre una dovela son (Figura 4.8):

a. El peso o fuerza de gravedad, 1a cual se puede descomponer en una tangente vy una
normal a la superficie de falla

b. Las fuerzas resistentes de cohesidn y friccidon que actian en forma tangente a la
superficie de falla.

¢. Las fuerzas de presion de tierras y cortante en las paredes entre dovelas , las cuales no
son consideradas por Fellenius, pero si son tenidas en cuenta en otros métodos de
analisis mads detallados.

(O (lentro de girg)

- 0

v F  Resistente

/

ey

Figura 4 8 Fuerzas que act(an sobre una dovela en los métodos de dovelas.

. tlormal

Et método de Fellenius calcula el Factor de seguridad con la sigutente expresion:

Z[C'b sec o+ (W cosa—u b sec o)Tan ¢ )

Yw sena

a = Angulo del radio del circule de falla con la vertical bajo el centroide en cada
tajada

W = Peso total de cada tajada.

v = Presion de poros = Y. h,

b Ancho de la tajada

C'. ¢ = Parametros de resistencia del suelo.

FS=
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4.3.5 Método de Bishop

Bishop (1955) presentd un método utilizando Dovelas y teniendo en cuenta el efecto de
las fuerzas entre las Dovelas,
La solucion riguresa de Bishop es muy compleja y por esta razon se utiliza una versién
simplificada de su método. de acuerdo a la expresion:
FS = 2[ C' b +(W—ub)Tang'! mal

ZWsena

Donde:
ma = Cosa(1+T—wEM)
F.5
b = Ancho de la Dovela
H/ = Peso de cada dovela
C .o = Pardimetros de resistencia de! suelo.

# = Presion de poros en la base de cada dovela = vy, x &,
o = Angule del radio y la vertical en cada dovela.
»
\ Supzstficiz curva ns Zirculo

Suelos Granulores

1

Figura 4 9 Diagrama para determinar el factor f, para el método de Janbu.
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4.3.6 Método de Janbi

Janbi (1973) presenta un métode de Dovelas para superficies de falla curvas. no
circulares,
De acuerdo con Janbil {ecuacion modificada):

1, 2 {[e'b-&-(W—ub)Tam;tr]
FS =—
Z(Wmmx)

Donde f, depende de la curvatura de la superficie de falla (figura 4.9).

cosama}

Comparacion de los diversos métodos

La canuidad de métodos que se utilizan. los cuales dan resultados diferentes v en
ocasiones contradictorios son una muestra de la incertidumbre que caractenza los
andhisis de estabilidad.

Los métodos mas utthzados por los ingenieros geotécnicos en todo el mundo son los
simphficados de Bishop y de Janb(, los cuales en su concepcidn tedrica no sansfacen
equilibrios de fuerzas o de momentos. Los valores de factores de seguridad que se
obtienen por estos dos métodos generalmente, difieren en forma imporante de
resultados utilizando procedimientos que satisfacen el equilibrio, como son los métodos
de Spencer y de Morgenstern-Price.

Aungue una comparacion directa entre los diversos métodos no es stempre posible. los
factores de segundad determinados con el método de Bishop difieren por
aproximadamente el 5% con respecto a soluciones mds precisas, mientras €l método
simplificado de Janbi generalmente, subestima el factor de seguridad hasta valores del
30%. aunque en algunos cases los sobresuma hasta valores del 5%. Esta aseveracion
fue documentada por Freddlund y Krahn (1977). Los métodos que satisfacen en forma
més completa el equlibno son mas complejos y requieren de un mejor mvel de
comprension del sistema de andlisis En los métodos mds complejos v precisos sc
presentan con frecuencia problemas numeéricos que conducen a valores no realisticos de
FS. Por las razones anteriores se prefieren métodos mas sencillos pero mas faciles de
manejar como son tos métodes simphficados de Bishop o de Janbil.

4.4 METODOS NUMERICOS Y APLICACIONES DEL COMPUTADOR

El auge que ha tomado ¢n los ultimos ailos el uso del computador practicamente, ha
obligado a su empleo para el andlisis de estabilidad de taludes, en la mayoria de los
casos. Este sistema ha permitido 1ncorporar mas informacién en los modelos de andlisis
¥ permite analizar situaciones que no eran posibles con los sistemas manuales

Actualmente se conocen programas comerciales de software para computador, tales
como SLOPE/W, STABLE y TALREN, los cuales permiten de una forma rapida y
sencilia obtener los factores de seguridad de taludes o laderas con crerto grado de
complendad y por cualesquiera de los métodos de analisis, Algunos métodos emplean
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los clementos finitos, con muy poco éxno en la estabilidad de taludes especificos, y
otros emplean analisis de equilibrio por interaccion, siendo este dltimo sistema muy
empleado universalmente

Andlisis por elementos finitos

El método de clementos finitos resuelve muchas de las deficiencias de los métodos de
equilibrio limite, este método fue introducido por Clough v Woodward (1967). El
método esencialmente divide la masa de suelo en unidades discretas que se llaman
elementos finitos. Estos elementos se interconectan en sus nodos y en bordes
predefimidos. El método tipicamente utilizado es el de la formulacién de
desplazamuientos, el cual presenta los resultados en forma de csfuerzos v
desplazamientos a los puntos nodales. La condicion de falla obtenida es la de un
fendmeno progresivo en donde no todos los elementos fallan simultdneamente. Aunque
¢s una herramienta muy poderosa su utilizacion es muy compleja y su uso muy hmitado
para resolver problemas pricticos Wong (1984) menciona la dificultad de obtener
factores de seguridad a la falla.

Aunque su utilizacion no estd muy expandida existen algunos programas de andlisis de
estabilidad de taludes unlizando métodos numéricos. De estos se¢  conocen los
programas FLAC, UDEC ( Benko-Stead-1993), PLAXIS entre orros,

En ¢l método FLAC los materiales son representados por zonas para formar una malla
de acuerdo a la geometria y se puede seleccionar una vanedad de reluciones
esfuerzo/deformacion.

En el mérodo UDEC el talud s¢ divide en bloques de acuerdo al sistema de junias o
grietas, los cuales pueden ser rigidos o deformables,

Un analisis por elementos finitos debe satisfacer las siguientes caracteristicas.

I Debe mantenerse el equilibrio de esfuerzos en cada punto, el cual es realizado
empleando la teoria elastica para descnbir los esfuerzos y deformaciones. Para predecir
el nivel de esfuerzos se requiere conocer la relacion esfuerzo - deformacion

2. Las condiciones de esfuerzos de frontera deben sansfacerse

Extste dificultad en la mayoria de los casos pricticos reales para definir la relacidn
esfuerzo - deformacidn, por lo dificit que es describir los depdsitos de suelos naturales
en términos de esfuerzo - deformacién. Otra limitante es el poco conocimiento de los
esfuerzos reales “'in situ” que se requieren para mcorporar en el modelo  Solamente en
casos de proyectos de prandes presas y cortes en roca para objetivos mineros, sc han
desarrollado pregramas exitosos de estudio de taludes por elementos fimtos
Generalmente, se usa un analisis en dos direcciones por la facilidad de su aplicacion. de
acuerdo a la capacidad de los computadores sencillos.

El andhsis planar o en dos direcciones asume cero esfuerzo o cero deformacidn en las
superficies laterales del modelo, por lo tanto para que se simulen las condlcmncs de
campo se requiere que existan esas condiciones,

El empleo de andlisis en dos direcciones se puede ampliar aplicando al modelo una
carga mdrostatica lateral

En la figura 4 10 se muestra una malla tipica para el analisis de un tatud por elementos
finitos  (Ashford y Sitar 1994).  Generalmente, las mallas analizadas contienen
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elementos de tamafio uniforme con anchos(w) y alturas(h) 1guales. El tamadic y forma
de los elementos influye en forma imporante sobre los resultados obtenidos. Es comun
que entre mds pequefios sean los elementos se obtienen mayores niveles de esfuerzos
de tension en la cresta del talud , para el caso de la figura 4.10.

La altura del elemento es tal vez el factor mas importante y se recomendan por lo
menos diez niveles de elementos entre el pi€ v la cabeza del talud para simular en forma
precisa el comportamiento deltalud.

Linute

Apun

_
[L {
L L 1

Figura 4.10 Malla tipica para el andlisis de un talud vertical por elementos finitos
(Ashford y Sitar 1994)

Existe en la literatura una gran cantidad de sistemas de elementos finitos con sus
respectivos programas de computador, especialmente para taludes en roca. donde los
defectos geoldgicos de la roca, mas que la resistencia de la roca en si, controlan la
cstabilidad de un talud determinado. Los modelos numéricos son muy dtiles para
analizar fallas en las cuales no existe una superficie continua de cortante como c¢s ¢l
caso de las fallas por “volteo”™. La incorporacion de los defectos o discontinuidades
dentro del modelo permiten estudiar el comportamiento del talud. Los elementos fimios
pueden emplearse para estudiar las diversas posibilidades de falla en un talud con juntas
o para encontrar los efectos de vanos sistemas de estabilizacién  para el estudio en
casos generales, donde ias propiedades de los suelos o rocas y condiciones de frontera
se pueden suponer.

Analisis en tres dimensiones

La mayoria de los desiizamentos posee una geometria en tres dimensiones; varios
autores han presentado métodos de analisis, De los cuales merece especial interés el de
Yamagami y Jiang (1996). Este método utiliza las ecuaciones de factor de segundad de
Janby, junto con un esquema de minimizacion basado en programacidn dinamica. Con
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136 Deslizamientos y estabilidad de tajudes en zonas tropicales

este prograna se obniene la superficie de falla critica en tres dimensiones, sin restriceidén
a la forma de la falla, su respecuvo factor de seguridad y la direccién del movimiento

(Figura 4 11).

5.0

r . — -
FOMGne=0 0

Direccion dei deslizamiento y superficie de falla critica en un analisis en

Figura 4 11
tres dimensiones { Yamagamit y hang, 1996)

4.5 ANALISIS DE ESTABILIDAD DE TALUDES EN ROCA

Con excepcion de los casos de rocas sanas completamente sin fracturas, los cuales son
muy raros, la mayoria de las masas de roca deben ser consideradas como un ensamble
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de bloques de roca intacta, delimitados en tres dimensiones por un sistema o sistemas de
discontinuidades.

Estas discontinuidades pueden ocurrir de una forma erratica o en forma repetitiva como
grupos de discontinuidades. Este sistema de discontinuidades usualmente, se le conoce
como fabrica estructural de Ia masa de roca y puede consistir de erientacion de granos,
estratificacion, juntas, foliaciones y otras discontinuidades de la roca La resistencia de
la roca a lo largo de la estratificacion es diferente a la resistencia normal a la
estrauficacion come se observa en Ja Figura 4.12  para la Lutita Cucaracha, en el Canal
de Panama

|
Normal o la Esirotificacion

>

'
i
I
1
i
t T -
§
i

P J

| | 1 1
! 250 500 750 1000 1250

Esfuerto Hormeal a ko Flexion & bi/m?

Fooimtencia de 1o Lutda Juiaracha

Terreng ——=—

Hivei Piezometnice

Cangl de Panema

st

Figura 4.12 Resistencia al cortante de la roca en el deslizamiento de Cucaracha, en el
canal de Panamd,

En la mayoria de los casos las propiedades ingenieriles de la roca fracturada, tales como
resistencia, permeabilidad y deformabilidad, dependen mds de la naturaleza de la
fibrica estructural. que de las propiedades de la roca intacta.

Se requiere para realizar el andlisis, el conocer las siguientes propiedades de la fabrica
estructural:

a. Orientacion
Representada por dos pardmetros rumbo y buzamiento.
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b. Persistencia o continuidad

La persistencia determina el tamafio de los bloques o masas que podrian moverse.

c. Espaciamiento .
La distancia entre dos discontinuidades de la misma familia y junto con la persistencia
definen el tamaiio de los bloques.

d. Propiedades de la superficie de la discontinuidad

La forma y rugosidad de la discontinuidad que tiene un efecto importame en la
resistencia al cortante

e. Relleno

La abertura y minerales de relleno asi como sus propiedades de resistencia, influyen en
forma sigmficativa en la estabilidad de los macizos rocosos.

El primer paso es anahizar la onentacién de las discontinuidades y el segundo paso es el
analisis de estabilidad o equilibrio para comparar las 'fue:zas actuantes con las fuerzas
resistentes.

Tipos de falla

Generalmente se anahzan cinco tipo de falla asi.

a. Falla planar

Controlada por una sela discontimudad.

b. Falla de curia

Controlada por dos discontinumidades

¢. Falla en escalera

Controlada por varias discontinuidades a diferentes niveles,

d. Falla por volteo

Involucra columnas de roca defimdas por discontinuidades de buzamiento de gran
maghitud.

e. Fallas circulares

Ocurren en masas rocosas que estdn muy fracturadas o compuestas de material con muy
baja resistencia al cortante.

Analisis estereografico de la estructura

Desde el punto de vista de andlisis, la caracteristica mas importante de una
discontinuidad es su orientacion (rumbo y buzamienw). La imerpretacion de los datos
geologicos estructurales requieren del uso de provecciones estereograficas que permiten
la representacién en dos dimensiones, de datos en tres dimensiones Las proyecciones
més cominmente utihzadas son la red de areas 1guales y la red polar (Figura 4 13)

Para efectos practicos se recomienda analizar las referencias de Hoek y Bray
(1981.1980) v de Goodman (1976) En este caso los planos son representados por
Hneas y las lineas son representadas por puntos, considerando solamente las relaciones
angulares cntre lineas y planos.

E! concepto fundamental de la proyeccidn estereogrifica es una esfera que tiene una
ornentacion fija de su eje relativo al none y su plano ecuatorial. relativo al horizontal
La localizacion de los puntos corresponde a una linea y la interseccion de dos planos se
define como una linea. Las proyecciones estereograficas se pueden presentar como
puntos con sus respectivos simbolos o por medio de contomos de dreas { Figuras 4.13 y
ERE
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Figura 4.13 Fundamentos de la proyeccion estereografica.
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Analisis de falla planar -

Las fallas planas ocurren a lo largo de una superficie aproximadamente plana vy se
analizan como un problema en dos dimensiones. Aunque pueden existir otras
discontinuidades que definen los limites laterales de los movimientos, solo se tiene en
cuenta el efecto de 1a discontimndad pnincipal  El tamafio de las fallas planares puede ir
desde unos pequeiios metros cibicos a montafias enteras.

El andlisis cinematico tiene en cuenta cuatro condiciones estructurales asi,

a. La direccion de la discontinuidad debe estar a menos de 20 grados de la direccion de
la superficie del talud. -

b. El buzamiento de la discontinuidad debe ser menor que el buzamiento de la
superficie del talud.

c. Elbuzamiento de la discontinuidad debe ser mayor que su dngulo de friccion

d. La extension lateral de la masa potencial de falla debe ser definida por superficies
laterales que no contribuyen a la estabilidad. Si las condiciones anteriores se cumplen
la estabilidad puede evaluarse por el método del equilibrio limite El analisis de
estabilidad requiere la solucion de fuerzas perpendiculares y paralelas a la superficie de
falla potencial.

SFIET2 O TENZION EH L& gaRs TEL TaLue GRIETa DE TENWSION ARFIB4A DE La CASEZS

1

4 4
/ /
YA L
— i

BEPRESENTACION DE L& FALLA PLANE

Figura 4.15 Esquema y representacién de varios casos de falla plana.
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En la Figura 4.15 se presentan esquemas de una falla plana con grieta de tension en la
cara del talud, con grieta de tension arriba de cabeza del talud ¥y una representacion
esquematica general de la faila plana.

De acuerdo con la locahzacion de la grieta de tension se pueden considerar dos casos:

a. Con grieta de tensidn en la cara del talud. abajo de la cabeza.
b. Con grieta de tensidn arriba de la cabeza del talud
Las ecuaciones de estabilidad son las siguientes:

Para el caso a (Grieta abajo de la cabeza):

- Profundidad delagricta Z = (H cotW;—b)(tan¥;— tan'¥))

- Peso del bloque W =( %)y, H*[(1-Z/H)’ cot ‘¥, (cot ¥, tan W;-1)]
- Area de deshzamiento A = (Hcot¥;-b) sec't,

Para el caso b (Grieta arniba de la cabeza):
- Profundidad delagrieta Z = H+btan¥,~(b+Hcot¥,) tan'¥,
- Peso del bloque W =( %)Y, H cot¥, X+ bHX +Bz
X ={l-tan¥, cot*¥\)
- Arca de deshzamiento A = (Hcot ¥ +b) sec ¥,

Para ambos casos:
-Fuerza de subpresion delagua U = (%)Y, Zw A
Fuerza de empuje del agua V = (%)% Zw

Factor de seguridad:

FS o in:ll_lf&:fswp —a_s_c_n_thﬂ):U ~Vseny, +Tc056]:an¢}
[W (scnw'U +acosy, )+Vcoswp —Tsen&‘]

Donde:

H = Altura de cara del tajud

¥ = Inchnacién del talud

Y. = Inclinacion de la corona

¥, = Inclinacion del plano de falla
b = Distancia de la grieta

a = Aceleracidn sismica

T = Tensién de permos o anclajes
6 = Inclinacion de los tensores con la normal a la falla
¢ = Cohesion

¢ = Angulo de friccion

¥% = Densidad de la roca

¥%. = Densidad del agua

Zy= Altura de agua en la grieta

Z = Profundidad de la gneta

U = Fuerza de subpresion del agua
¥ = Fuerza de empuje del agua

W = Peso del blogue

A = Area de la superficie de falla

13
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En las ecuaciones anteriores también se incorporan las fuerzas del agua y las fuerzas de
estabilizacion por medio de permnos o anclajes. Es importante defimir con antertoridad al
andlisis, la localizacion de la grieta de tension, aunque en algunos casos los
movimientos no se han iniciado v la gricta de tensidn se puede obtener utilizando la
expresion siguiente (Hoek y Bray, 1981):

B/ H = i(coty, coty )—coty,

La expresion presentada para el Factor de Seguridad puede ser simplificada para
algunos casos, por ejemplo

i. No hay fuerzas externas (ay T =0):

ch + (W cosy, —U—Vseny, )!an¢J
(Wsenl,up + Vcoswp)

2 No hay fuerzas externas m presion de agua:

(6.4 +W coswptanq))
- Wsinw »
3. No hay fuerzas externas ni presion de agua, n1 cohesion:
o o (tang)
tanys,

Andlisis de falla en cuiia

La falla en cufa ocurre cuando la masa de roca se desliza a fo largo de dos
discontinuidades que se interceptan en un angulo oblicuo a la superficie del talud
(Figura 4.16). La formacion de una falla en cufa depende primordialmente, de la
litologia y de la masa de roca.

El andhsis cinematico de una falla en cufia es controlado por la orientacién de la linea
de interseccion de los dos planos. Las condiciones estructurales que se deben cumphr
son las siguientes:

a, La direccion de la linea de interseccion debe ser aproximadamente cercana a la del
buzamiento de la superficie del talud,

b. El buzamiento de la linea de interseccion debe ser menor que el de 1a superficie del
talud. .
¢. El buzamiento de la linea de interseccion debe ser mayor que el angulo de friccion
promedio de las dos superficies.

En las figuras 4.17 y 4.18 se presenta el esquema grifico del andlisis cinemitico de la
falla en cuna.
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Figura 4 17 Anabsis cinemanco de la falla en cufia (Hoek y Bray, 1981).
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Una vez se ha realizado el analisis cinematico, usando métodos estereograficos, se
puede calcular el Factor de Segunidad.

a. Caso general

3
v H

Donde:
C, v ¢; = cohesiones

¢. v ¢ = dngulos de friccion

FS =

(cae X + Cp® Y)+{A —;—“L Y)tampb

r

¥ = Peso unitario de la roca
¥s = Peso unnario del agua
H = Alwra iotal del bloque
X. Y. Ay B dependen de 12 geometria
¥, = Buzamento de los planosayb
¥ = Buzamicnto de la interseccion
X = senf,,
senfy; ¢ Cosb,, 02
v = sen 6]3
sen 635 L COSBNBU o]
A= Cosy, —cosy, ecosf naenb
seny, #sin’6 na e nb
B = Cosy, —cosya s cosf naenb

il
seny, esen” Gnaenb

b. Talud drenado
FS = _éﬁ (ca X+ gb}’)+ Atand, + Brang,

¢. Talud no cohesivo

C = 0 (solo friccion)
FS = atan ¢, + B tan ¢,

d. Tgual angulo de friccion en los dos planos
sen 3 tang

sen(&j/Z). !anl,u,—
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Figura 4 18 Ejemplo de representacion de una falla en cufia (Nornsh y Wllie, 1996).
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Analisis de falla al volteo

Las fallas al volteo ocurren en masas de roca que estan subdivididas en una serie de
columnas de gran buzamiento y con rumbo aproximadamente paralelo a la superficie
dei talud. En la falla al volteo la columna de roca rota alrededor de un punto cerca a la
base de la misma columna (Figura 4.19).

- .- [—

- BLOOUE n

COHDICI DE £3TAsililal
OE La CulUwmtia

[:__.] GELLIT AT
B VOLTED
[: £<14BLE

ELCGUE 1

Figura 4.19 Esquema general de la falla al volteo.

El andhsis cinematico requiere para que ocurra volteo, que se presenten las siguienies
condiciones:

a. El rumbo de las capas debe ser aproximadamente paralelo a la superficie del talud
En mingin caso la diferencia debe ser superior a 20 grados (Figura 4.20).
b. El buzamiento debe cumplir la siguiene condicién:

(90, )< (¥r-0,)

Donde:

¥, = Buzamiento de las capas

W = Buzamiento de la superficie del talud

0, = Angulo de friccion a lo largo de los planos.

E! procedimiento de andlisis no es tan claro como para los otros tipos de falla y se
sugiere consuliar las referencias de Goodman y Bray (1976) y Hoek y Bray (1981).

232



148 Deslizamientos y estabilidad de faludes en zonas tropicales

T cm e Eanty [
R <k <}

~

o=t —— TaLul

POLG OUE v -
AFPERESINTA [L N -
PLAMO DE MOLTEG .

N N A

-FASE 3
SEaLfRa

o) MODILO DE Falta sl “OLIEQ
- b} REPPESENTACION

Figura 4.20 Andlisis cinematico de la falla al volteo (Norris v Wyllie, 1996}

4.6 ANALISIS SISMICO

Los eventos sismicos son capaces de wducir fuerzas de gran magnitud, de naturaleza
ciclica, las cuales pueden producir la falla ripida de taludes v laderas. Ademas. la
resistencia al corte de un suelo puede reducirse a causa de cargas oscilatorias que
generan deformaciones ciclicas, o debido a la generacion de presiones altas de poros
La combinacion entre 1a accion de las cargas sismicas y la dismtnucion de la resistencia
pucden producir una disminucion general de la estabilidad, El caso mas critico es el de
matenales no plasticos de grano fino como son los limos o las arenas finas

En el analisis de estabilidad se requiere analizar los cinco factores que se indican a
continuacion:

- Magnitud de la fuerza sismica .

- Dismunucion de la resistencia a causa de las cargas oscilatorias,

- Disminucion de la resistencia por aumento de la presion de poros.

- Fenomeno de resonancta.

- Amplificacion de las cargas sismicas por la presencia de suelos blandos

Sc han propuesto cuatro metedos de andlisis para la evaluacion de la estabilidad de
taludes y laderas. en ¢l caso de eventos sismicos{(Houston 1987).

- Método seudoestatico en ¢l cual las cargas del sismo son simuladas como cargas
estaticas horizontales y vericales,

- Método del desplazamiento o las deformaciones, el cual se basa en el concepto de
que las aceleraciones reales pueden superar la aceleracién limite pernunida, produciendo
desplazamientos permanentes (Newmark 1965},

- Meétodo de la estabilidad después del sismo, 1a cual es calculada wutilizando las
resistencias ho drenadas, en muestras de suelo representativas que han sido sometidas
previamenie a fuerzas ciclicas comparables a las del sismo esperado (Castro, 1985)
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- Método de analisis dindmico por elementos finitos. Por medio de un andhsis en dos o
tres dimenswones, utihzando un modelo especifico se pueden obtener detalles
relacionados con esfuerzos, deformaciones ciclicas o permanentes (Finn 1988, Prevost
1985).

Los dos primeros métodos son los mas utilizados en la practica de la geotécmia debido,
¢speciaimente a su facilidad de implementacion,

Elandlisis sismico se presenta a detalle en e} capitulo 9.
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INTRODUCCION

El mejoramento de los suelos ha sido un
problema que se ha presentado en muy diversos
sitios del planeta y en especial en nuestro pais
Especialmente en la actualidad, en donde los
suelos aptos para la construccidn ya fueron
utilizados y nos quedan otros en donde se
presentan problemas de diversa indole, pudiendo
Ir desde exceso de agua, insalubridad, falta de
resistencia, etc.

Hay otros casos, como en carreteras, en donde, el
trazo tiene forzosamente que cruzar por dicho
pantano o zona dificil, amen de tener que hacer
un gran desvio que generalmente encarece el
caming

Hay otros casos en que simplemente no hay otra
solucién mas que el utilizar terrenos problematicos
y en donde el ingeniero tiene que resolver el
problema de alguna manera

A lo largo de estas lineas se presentan algunos
tipos de soluciones utilizadas para el
mejoramiento de suelos y se profundiza en un
metodo principal el uso de gecdrenes verticales.

METODOS PARA EL MEJORAMIENTO DE
SUELOS

Existen una gran cantidad de métodos dedicados
al mejoramento de suelos, sin embarge, la
habilidad del ingeniero consistira en encontrar el
mas adecuado y mas economico (no barato) para
cubrir las necesidades. Entre otros, dedicados a
estabilizar suelos arcillosos, saturados, con baja
capacidad de carga y altas deformaciones, se
mencicnan a (Manual de  Construccion
Geotécnica, SMMS, 2002).

s Abatimientc del nivel freatico mediante
poz0s de bombeo,

« Abatimiento del nivel freatico por bembeo
y electrésmosis,

» Sustitucién del matenal por relienos
compactados con la adicion  de
cementantes,

¢« Columnas de grava,

« Vibroflotacion y/o vibrocompactacion.

=  Micropilotes,

« Jet Grouting,

e Inclusiones,

»  Deep Mixing,
s Precarga,
« Drenes verticales,
=~ Uso de geosintéticos,
y la combinacion de dos o mas de los anteriores.

METODOS DE PRECARGA

Se entiende por precarga a la carga externa que se adiciona
previamente al subsuelo con el fin de anticipar la ocurrencia
de asentamientos debidos a la consolidacion,

Existe una diversidad de técnicas de aplicacion de precarga
en campo para ei mejoramiento de suelos biandos, la mas
comun es la precarga simple y consiste en la sobrecarga que
se impone al suelo de cimentacidn a través de la construccion
de un terraplén de material terreo, pero también existen casos
donde la precarga se realiza mediante elementos
prefabricados de concreto, dependiendo de las condiciones de
la obra. La eleccion adecuada de la precarga simple
dependera basicamente de las condiciones reales de la obra,
asi como de los estudios geotécnicos de campo y de
laboratorio, de los estudios de factibilidad y el analisis de
costos contra los procedimientos existentes de mejoramiento.

Precarga simple

Al colocar la sobrecarga por encima de un suelo saturado se
“apachurra” al suelo arcillose saturado (acuiclude) y se le
obliga a soltar el agua que tiene atrapada, haciéndola migrar
en dos direcciones principales. hacia arriba, hacia la superficie
libre y hacia abajo, hacia el acuifero, trasmitiéndole la presion
en exceso. Este proceso se ha observado ser lento, dada la
baja permeabilidad de Ias arcillas y se han buscado técnicas
para acelerarlo.

Precarga con drenes verticales de arena o de grava

Los drenes verticales son perforaciones rellenas con arena o
materiales permeables (Norma Pemex 2.214.03) Se utilizan
para reducir el tiempo de consolidacion de un estrato poce
permeable, sometido a un incremento de carga, aprovechando
que la permeabilidad horizontal generalmente es mayor que la
vertical y que la distancia que debe recorrer el agua para
drenarse se reduce. Se les coloca una capa drenante de
0.50m a 1 m en la superficie, la cual sirve ademas para
facilitar el transito; para evitar la incrustacion de esta capa en
el suelo blando se utiiza un geotexti. El agua fluye
radialmente a la red de drenes verticales y por ellos a ia
superficie libre. La separacion entre los drenes es el factor que
mas influye en la eficiencia del procedimiento, aun cuando
también son significativos el didmetro de los drenes y el
procedimiento de perforacion.
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Fig. 1. Esquema de la formacién de drenes de arena’ a) planta, b) corte.

La figura 1 presenta, esquematicamente, una red
de drenes de arena.

En la figura:

rw = radio del dren

r. = radio de influencia dei dren

kh = coeficiente de permeabilidad horizontal

kv = coeficiente de permeabilidad vertical

k = coeficiente de permeabilidad de! matenal
remoideado

n = (re/ ry) = relacion de diametros

La ecuacidn que gobierna el flujo de agua radial y
vertical, en coordenadas cilindrncas, se puede
expresar:

du/dt = Cv, [(d%u/dr®) + (1/r) (du/dn)] + C, {duidz?)
donde-

C, = coeficiente de consolidacién debido a flujo
veriical

u = presion de poro

r =radio al punto en estudio

Cv=k, (1 +e)/a,v,
Cv, = coeficente de consolidacién debido a flujo
radial

Cv.kn {1 +e,)/a,vw

a, coeficiente de compresibilidad
e, = relacion de vacios iniciales
y = peso volumetrico del agua

Dado que generalmente la permeabilidad vertical

es significativamente menor que la horizontal, en la ecuacion
anterior se puede simplificar el término (d’u/dz?) y queda:

dufdt = Cv, [(d®u/dr?) + (1/r) (du/dr)]

La solucion de esta ecuacidon se puede obtener considerando
que los asentamientos en la superficie progresan radialmente
a cada dren. Una solucion mas simple se tiene considerando
que los asentamientos en la superficie progress
uniformemente. Ambas soluciones conducen a resultado.
semejantes para grados de consolidacion mayores de 50 por
ciento, asi resulta mas simple utiizar la hipdtesis de
asentamientos uniformes

En la solucion de 1a ecuacion deben considerarse también ias
condiciones de frontera del dren. Dado que la construccion
provoca remoldec en las paredes de la perforacion, se tiene
una zona de permeabilidad menor cuyo espesor depende del
procedimiento de perforacion. Existen dos soluciones, una
para cuando el remoldeo es despreciable o nulo y oftra
considerandoe un espesor remoldeade de permeabilidad
menor.

HIPOTESIS GENERALES

+ El estrato compresible en cuestion, se considera como
una masa de suelo homogenea e isotropica.

s E! suelo permanece 100% saturado durante los
ensayes de laboratorioy enel campo donde se
aplica ia precarga.

¢« Se cumple la ley de Darcy en el desarrolio de! drenaje
vertical y radial durante el fenémeno de consolidacion
y por consiguiente aplican las Teorias de Terzagh,
Barrén y Hansbo, para un comportamiento elasto -
plastico del suelo.
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e La evolucién de asentamientos y el grade
de consolidacion durante la precarga y
drenes verticales en suelos compresibles,
depende principaimente del tiempo, la
estratigrafia, espesor del estrato, la
permeabilidad del suelo, la permeabilidad
de los drenes verticales, !a resistencia
generada por flexion del dren, el efecto
smear, Y del espacia miento y arreglo
entre drenes.

CONSOLIDACION RADIAL.

A partir 'a aplicacion de los drenes verticales de
arena y de los drenes prefabncados en el
megjoramiento de suelos blandos; la teoria de la
consolidacion radial y la solucion al probiema
matematico se desarrollaron en forma gradual.
Rendulic establecid que la relacion que exste
entre el tlempo y €l grado de consolidacion radial
se expresa por Ia vanacion del factor tiempo como
funcion del radio de influencia entre drenes*.
Barron partic de! mismo principio que en la
consolidacidn  vertical, considerando que el
cambio volumetrico depende de la compresibilidad
y del tempo de aplicacion de la carga al suelo, a
su vez, establecid que las variables que se
presentan en la consolidacidn radial corresponden
principalmente a tas condiciones de drenaje ya la
velocidad de consolidacion desarrcllada con la
adicidbn de los drenes verticales Por tanto, la
ecuacion diferencial de consolidacion radial en
coordenadas cilindricas, quedd expresada con los
terminos que a continuacién se describen y que
ya fueron mencionados con antencndad:

dUr/dt = [Cr (d*U/ dr+1/r(d*Urdr))

La solucidon matemdtica encontrada a partir de
series de Fourier y de la funcion de Bessel de
orden cero (Leonards, 1962), finaimente se
expresa por’

Ur=1- e(-&Tran)

donde.

Cr es el coeficiente de consohdacién radial,

Ur es una relacién de consolidacion radial
promedio,

Tr=(Cvtf r.f) es el factor tiempo en funcién de
la relacion del radio de influencia entre drenes
verticales

F(n) = n®/ {{n%1] In(n) - 3n®-1/ (4n°]} (Barron, 1948).

F(n), es la funcion del coeficiente de sobrecarga
desarrollado entre los drenes

Siendo.
n=rufry
donde

n, es el coeficiente de sobrecarga
r.. €s el radio de influencia del dren
I, €l radio del dren vertical.

Rowe y Mcklyns, 1966, establecieron valores tedricos del
Ts0,Tgg, para las condiciones de drenaje impuestas en la celda
que a continuacion se describe.

CELDA DE ROWE

Este equipo de consolidacion conocido como celda de Rowe
fue desarrollado por el profesor P. V. Rowe en la Universidad
de Manchester, E. U., Esta celda presenta ventajas al realizar
pruebas de consolidacion y permeabildad, incluyendo
depésitos no uniformes comparativamente con el odometre o
consolidometro convencional desarrollado con la teoria de
Terzaghi. El disefio de 1a celda difiere respecto al odémetro de
acuerdo a la forma de aplicar la carga de las muestras En ia
celda Rows, las cargas se aplican a través de agua a presion
y se transmitira mediante un diafragma flexibie adaptado al
sistema mecanico del equipe. Con este sistema se pueden
ensayar muestras con diametro de hasta 254cm, para
trabajos comerciales del analisis de asentamientos vy
deformaciones del suelo.

to mas importante es que actualmente se ha adaptado el
control del drenaje y 1a medicion de la presién de poro durante
la prueba de consolidacion; por lo que es posible analizar el
drenaje horizontal y vertical después de haber seleccionado el
arreglo de prueba mas representativo de las condiciones
reales dei problema

Descripcion de la celda y accesorios,

Originalmente se desarrollaron tres tamafos de celdas de
Rowe, mismos gue fueron normados y comercializados en
didmetros de 3", 6" y 10", equivalentes a 7.5 cm, 15 cm y 25
cm, respectivamente. Estas medidas tipicas son los tamafios
que muestra la tabla 1, con dimensiones recomendadas, como
son el area, diametro y espesor de las muestras y el volumen

PERMEABILIDAD

La permeabilidad es una propiedad hidraulica del suelo que
permite conocer la rapidez con la gue puede fluir el agua entre
las oquedades del esqueleto formado por las particulas
solidas, al inducir un gradiente hidraulico. Esta vanable se
determina por medio de una constante de proporcionalidad
denominada “coeficiente de permeabiidad” (k) y esta en
funcion de las propiedades del suelo, y del fluido intersticial.
También puede definirse como 1a velocidad con que el agua
circula entre la masa del suelo y se representa con unidades
de velocidad como cm/s. En el presente estudio. se analiza
particularmente la permeabilidad de los suelos arcillosos, los
cuales en la mayoria de los casos son de baja y muy baja
permeabilidad, de 10 a 10° cm/s
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TABLA 1. TAMANOS EXISTENTES DE LA CELDA ROWE.
CARACTERISTICAS Y RECOMENDACIONES PARA
MUESTRAS DE ENSAYE EN LA CELDA ROWE.

DIAMETRO 75 150 250

CARACTERISTICAS NOMINAL mm mm J Mm
DIAMETRO
DE LA Mm 757 151.4 2523
MUESTRA
AREA
DE LA mm? 18,000 50,000
MUESTRA 4.500
IALTURA RECOMENDABLE
DE LA Mm 30 50 90
MUESTRA
VOLUMEN RECOM. DE LA
MUESTRA BASADO EN cm3 135 900 4,500
EL PESO

Ademas, es importante reconocer que gran parte
de las arcillas poseen un alto contenido de agua y
en algunos casos esie valor es superior al 400%.
La reduccion de la permeabilidad de los suelos
arcillosos influye en el retardamiento del proceso
de consolidacién, durante el alivio de presidn de
poro del suelo y de los cambios volumétricos,
mismos que se encuentran relacionados con el
comportamiento  mecanico del suelo. En
consecuencia, la explicacién sobre la tendencia a
la impermeabilidad de las formaciones arcillosas
se debe basicamente a la estructuracion de!
suelo, tamano y forma laminar de sus particulas,
ademas depende de otros factores como la
viscosidad y temperatura del fiuido.

Con la adicion de drenes verticales en el
mejoramiento del suelo se incrementa la velocidad
de expulsion del contenido de agua durante la
conselidacion, dependiendo principaimente de la
permeabiidad del suelo y del numero vy
espaciamiento de los drenes vetticales Si se
aplica una sobrecarga al suelo, el agua en exceso
hidrostatico tiende a flurr hacia el dren sintético,
acortando |4 trayectona del drenaje radial misma
que se expulsa al exterior a través del conducto
verical provocando cambios  volumetricos,
reduccion en la relacién de vacios y como
consecuencia la reduccién de la permeabilidad del
suelo La permeablidad puede estimarse en el
laboratorio, con la advertencia de que los valores
obtenidos pueden diferir de 100 o hasta 1000
veces su relacién con respecto a las pruebas de
campo. Lo antenor, considera el hecho de que en
el laboratorio el drenaje se condiciona a las
direcciones impuestas durante la prueba; por el
contrario, en las pruebas directas de campo |a

realidad se refleja por la heterogeneidad estratigrafica, donde
el agua sigue las trayectonias de menor resistencia sobre 10s
estratos de mayor permeabilidad (Hansbo, 1979).

MEJORAMIENTO DEL SUELO COMPRESIBLE
INDUCIENDO ASENTAMIENTOS PREVIOS.

Ya fueron descrtas anteriormente las técnicas de Precarga.
Aqui se relacionan algunos criterios de eleccion que pueden
ayudar al especialista en su correcta aplicacion y en la toma
de decisiones:

Considerar que el método de precarga simple requiere
de grandes espacios, como minimo 10 metros
adicionales al perimetro de construccion para delimitar
ia zona de pretratamiento

La disponibilidad del material de reilleno debe ser
suficiente y cumplr con las caracteristicas
recomendadas de estabilidad para la formacion del
terraplén.

Tener presente la estratigrafia del suelo y la presencia
de lentes permeables mas cercanos a la matriz del
suelo arcilloso

Considerar Ila magnitud del espesor de estratos
compresibles y estimar si requiere de la inclusién de
los drenes verticales en el mejoramiento.

Revisar si el lempo de ejecucién con precarga simpie
cumple con el programa constructivo y con las
necesidades de la obra

Valorar 1a efectividad de la precarga simple mediante
la construccion de terraplenes de prueba.

Determinar si aplica dicho procedimiente, comparando
los resultados preliminares contra estudios de
factibilidad y contra los procedimientos alternativos.

rRap



CRITERIOS DE ESTABILIDAD

Los criterios de estabiiidad terraplén-subsuelo
estan hgados estrechamente a los de estabilidad
de terrapienes y taludes sobre suelos blandos, por
lo que, antes de iniciar la precarga, deberan
revisarse de acuerdo a los criterios de Fellenius,
de Bishop, de Skempton ¢ de cualguier otro, sin
perder en cuenta algunas recomendaciones
practicas que a continuacion se enumeran a titulo
indicativo, més no exhaustivo:

+ El matenal que conformara el terraplén de
precarga correspende al tipo de suelos
cohesivos friccionantes y su granulometria
no debe contener mas del 10% de finos;
ademas, debe cumplir con las
recomendaciones del proyectista en
cuanto al angulo de friccién mayor a 25"?!
cohesidn no menor a 05 ton/m".
Obwviamente, ambos valores se mejoran
con la compactacion por bandeo durante
la construccién del terraplén.

» El lapso de tiempo entre 1a aplicacion de
un incremento de carga a otro inducido
por el terraplén, se iniciaré hasta que se
haya disipado la presién de poro de los
estratos blandos para evitar fallas por flujo
plastico

« Se recomienda la nivelacién continua de
placas de asentamiento, la instalacién de
inclindmetros y piezometros dentro de los
estratos arciliosos, ya gque estas zonas
tienden a desarrollar altas presiones de
poro (instrumentacion).

» Finalmente, se debe equilibrar la magnitud

del esfuerzo cortante (1,) producido por el
terraplén con la resistencia al corte sin
drenaje del suelo de cimentacién (Su).
Considerando que los factores de
seguridad contra fallas por flyjo plastico
radial deben ser relativamente bajos de 1
an1.2.

EFECTOS SECUNDARIOS

Los efectos producidos después del mejoramiento
del suelo, son consecuencia de la reduccion
volumétnica del suelo durante la consolidacion y
de la presencia de asentamientos. Esto ocurre
inmediatamente después del alivio de esfuerzos
del suelo durante la descarga de capas del
terrapién o en la de descarga de muestras en el
laboratorio, donde se podra observar que una
porcidon del suelo se recupera notandolo por la
presencla de expansiones. Esto indica que
anterior al pretratamiento el suelo presenta un
comportamiento plasto-viscoso y posterior a él
tiende a un comportamiento elastico. Lo anterior
significa que el suelo manifiesta cambios en sus
propiedades indice y mecanicas, como son:

+ Incremento de la resistencia al esfuerzo cortante
* Densificacién o Compactacion

Reduccion del contenido natural de agua
Reduccion de la relacidon de vacios

Reduccion de la permeabilidad

Incremento del empuje pasivo Ko

USO DE GECDRENES VERTICALES

Los drenes verticales son columnas verticales continuas o
fosos de material permeable nstalados en suelos
compresibles. Inicialmente los drenes de arena se construian
en el sitio, pero actualmente se pueden adquinr prefabricados
{fig. 2). Las dimensiones de los drenes prefabricados
existentes en el mercade varian desde 10, 15, 30y 100 cm
de ancho y de 3 a 7 mm de espesor. La permeabilidad del
filtro exterior 0 camisa del dren debe tener un valor tal que no
impida el flujo hacia et nucteo de! dren, de por lo menos la
permeabilidad del suelo; pudiendo ocscilar el coeficiente de
permeabilidad entre 10 a 10® cmys.

Las caracteristicas mecanicas que presentan comunmente 10s
drenes para evitar fallas por distorsion son: de resistencia a la
tension de 50 a 200 kgf y alargamiento del 6 al 10% Los
drenes prefabricados conocidos también como mechas ©
‘wick-drains”, pueden fabricarse de dos tipos; con
geosintéticos como el Colbond, Geodrains, Aldrains o de
arena compactada con camisa filtrante en forma de. bandas,
mismos que pueden hincarse por métlodos estaticos o
dinamicos, dependiendo del equipo de instalacion y de las
recomendaciones del proyectista.

La velocidad de instalacion es del orden de 0.3 a 0.6 m/s; la
profundidad de hincado dependera de la estratigrafia y la
profundidad del estrato compresible que se desea mejorar no
mayor a 45 metros. La fuerza de hincado es aproximadamente
de 20 toneladas y se pueden hincar simultdneamente hasta
cuatro mechas o drenes (Hansbo, 1979).

Su objetivo es recoger y descargar el agua expulsada durante
{a consolidacion y aliviar la presion de poro de los estratos de
arcilla en funcidon del tiempo.

Factor de espaciamiento,

El arreglo de los drenes verticales esta en funcién de la
separacién y el disefio cuadrado o triangular; usualmente se
aplica més el de tipo tnangular. La trayectona del flujo radial
esta en funcion del drea o del diametro de influencia del dren
{De). Esta variable es controlable puesto que esta en funcién
del espaciamiento y el disefo de los drenes prefabricados

El diametro de influencia De, se establece a través de las
relaciones.

De=1.143 para el disefio cuadrade
De=1.05S  para el disefo triangular
S, es la separacion entre las bandas permeables

El disefio cuadrado, para el arreglo de los drenes, tiene 1a
ventaja de facilitar la disposicion y control del area de
influencia. Por su parte, el disefio triangular produce una
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Fig 2 a) Vista de un rollo de geodren vertical. Al fondo se observa 1a pilcteadora con la que se sembraron los geodrenes en el tefreno, b) de los cuales
emergen simpiemente su parte supenor c) Detalle del geodren, ya sembrado y d) detalle del interior del geodren, luego de retirarie el forro de geotexul

' ——
DREhg, Cyranand \

Diren verbcn)

_ RIS RO IRIANGULAR

Fig 3 Diagramas de arreglos para |a snstalacion de drenes prefabricados o gecdrenes,
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consolidacion mas uniforme en sus zonas de
influencia y tiene mayor aplicacion en la practica.
(Fig. 3). Por tanto, el factor de espaciamiento
queda definido por:

Fe = In (de / dw) — 3/4
donde,

dw, es el diametro equivalente del dren’
In, es el logaritmo natural.

Efecto smear

El efecto smear, es una costra de suelo arcilloso
adherido a una capa del plastico poroso del
drenaje. Se mueve con respecto ai arreglio de un
material poroso y es significativo cuando entre &l
flujo laminar del suelo y el dren, se produce una
zona de impedimento del drenaje a través de las
capas de gran permeabilidad El efecto smear
sobre un dren central de arena, en algunos casos
puede ser tan pequefo si la arena se encuentra
en estado suelto y si se acomoda entre la
muestra Por el contrario, esta variable retrasara
la consolidacién (Barron, 1948)

En resumen, el efecto ocurre cuando e! suelo
sufre alteracion por la instalacion de los drenes

verticales, tomando las siguientes
consideraciones:
¢  Método de instalacibn. Los métodos

empleados para su instalacion son el estatico
y el dinamico, pero los eguipos mas usados
tienen bastantes rasgos en comun, los cuales
pueden influenciar directamente en el disefio
de los drenes sintéticos.

« Equipo de instalacion. Los drenes sintéticos
alojados dentro de un equipo protector
penetran dentro del suelo por medio de fuerza
estadtica o dindmica, durante la instalacion
esto crea espacios alrededor del dren sintético
por el desplazamiento del suelo.

La alteracion depende mas de la forma de
instalacién y del tamanfo del equipo. Esta
alteracion debe ser la minima posible en el suelo,
de aqui que se suponga alrededor del dren una
zona de alteracion con una reducida
permeabilidad, a traves de la relacion:

Fs = ((kn / ks) - 1) In (dg / d)

El anakzar los wvalores de la relacion de
permeabilidad radial y la zona de remoldeo
conduce al ajuste del coeficiente de sobrecarga
{n) Los valores tipicos de la relacion (ky/ks) es 5 a
50 veces & del 80 a un 98% correspondiente a la
disminucién de la permeabilidad para el caso de
los drenes de arena, en los drenes de geotextil

éstos valores son minimos debido a que el remoldeo del
subsuelo es minimo.

Actualmente éste valor se ha reducido con el empleo
sofistcado de herramientas de perforacion y equipos de
hincado, siendo la alteracién promedic del suelo del 30% en
condiciones severas, aun considerando la estructura viscosa
del suelo y las caracteristicas de los drenes prefabricados
(Koerner, 1998).

El efecto smear, también considera la(s) varnable(s} que
corresponde(n) a la relacidn de didmetro de la zona de
alteracién por remoldeo del suelo (ds) y del diametro del dren
prefabricado (dw). Los valores establecidos corresponden a
ds /dw =12 1.5, 2, y significa que la zona de alteracién que
se genera alrededor del dren es mayor con respecto al dren
entre el 20%, 50% y 100% respectivamente (Leonards, 1962,
Hansbo, 1987), por lo que se supgne que en drenes
prefabricados, como ks reduce aproximadamente ef 30%,
entonces:

ks =kh/1.3
Si s =rsirw, entonces.

ds/idw=1 5
por lo que.

ds = 1.5 dw,
donde:

ds es e! diametro de la zona de alteracién alrededor de la
banda permeable y kh es el coeficiente de permeabilidad en la
direccion horizonta! de! suelo y ks es el coeficiente de
permeabilidad en la zona de alteracion, Fig. 4.

Fig 4 Esguema de flyo radal del suelo precargado y del flujo verlcai
desarrollado internamente entre el geodren o dren sintético.
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Factor por efecto de resistencia al fiujo dentro del
dren geosintético.

Este factor estd enfocado a la disminucién de la
capacidad de descarga o drenaje de la banda
sintética permeable y varia considerablemente
dependiendo de:

= El tipo de banda 6 dren permeable. La
banda permeable estd en funcion de la
permeabilidad del material con que esta
fabricada, aunque la mayoria de elios
{geotextiles) presentan buen drenaje.

« La presion lateral o compresion influye en
la compresidon que se ejerce hacia los
drenes sintéticos, provocando una
reduccion en el &rea de seccion
transversal de los canales.

» Deformaciones verticales o distorsion Las
deformaciones verticales influyen en el
plegamiento de los canales de los drenes,
lo cual reduce su capacidad de drenaje.

e Sedimentos finos. También influye la
forma de las particulas arrastradas, que
producen taponamiento de los canales de
flujo

Puesto que lo anterior imita la capacidad de
drenaje, Hansbo desarrollé un factor de
resistencia de los geodrenes prefabricados
(geosintéticos), en el cual se supone ademas que
es vélida la Ley de Darcy a lo largo del eje vertical
del geodren; este factor esta dada por.

Si Gw =V A'Fr
A=md, (L-z),
entonces.
Fr=qw/ {1 dw (L-z) Ks)
donde:

z = Hf2(r.}, es la mitad de! estrato a drenar,

L =H, eslalongitud del estrato a drenar,

Ks = reduccitn de permeabilidad horizontal del
suelo alterado,

Qw = capacidad de descarga o drenaje de la
banda permeable

Qw = 7 rw2 Kw
Siendo:

kw = K geotextil; permeabilidad del dren gectext
kh = K suelo; permeabilidad radial del suelo

Seleccion de geodrenes

Para seleccionar el tipo de drenes verticales
geosintéticos para un proyectc en paricular, se
debe de contar con los siguientes parametros

s Diametro equivalente,
» Capacidad de descarga o drenaje,

+ Condiciones de permeabilidad y de filtracion,
s Fuerza del material, flexibilidad y durabilidad

Para garantizar una buena permeabilidad y ai mismo tiemg
evitar que las particulas pequefias pasen a través del filtro, sc
recomiendan las siguientes condiciones de permeabilidad

Para aplicaciones criticas y en condiciones severas se tiene lo
siguiente:
K geotextil > 10 K suelo

Para condiciones menos criticas.

K geotextil = 10K suelo

CONSIDERACIONES DE DISENO

Tedricamente se considera que cada dren vertical aporta un
gasto {q.), proveniente del exceso hidrostatico de una
columna cilindrica de suelo, mismo que dependera del radic
de influencia (r,), del espesor del estrato y del arreglo eiegido
entre drenes. Ademas, se toman en cuenta los efectos de
reduccion del drenaje por alteracion del suelo durante el
hincado de drenes y la resistencia al flujp en €l dren por
distorsion; afectando directamente al iempo de consclidacion
radial ¥ con el incremento de la presién de poro,

Procedimiento

Para el disefio de drenes verticales prefabricados. es
necesario contar primeramente con los datos de entrada de'
probiema en particular. Posteriormente, se obtienen los datc
de salida a partir del factor de sobrecarga (Fn), y se encuentra
con la grafica de la figura 5 a) el valor de scbrecarga corregida
{n) que corresponde a una cierta grafica de consolidacion
radial de la figura 5 b}, Después se encuentran los grados de
consolidacion radial respectivos interpolando los factores de
tempoe calculados para tiempo reguendo del problema en
particular. Finaimente se evalGan las condiciones del flujo
radial y con la suma de consoldacidn vertical se obtiene la
consolidacion total por la teoria de Nabor Carritio, evaluando
asi las velocidades de asentamiento mostradas en los
resultados.

N eza M ingg ety

Fig 5 a. Grafica que correlaciona los valeres del Faclor de sobrecarga (F.}
con ei de sobrecarga corregida
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Fig 5b Grafica para correlacionar el valor de 1a sobrecarga
corregica {n) con un cierto grado de consoldacian radial en un
tiempo Tr deseado

Datos de entrada

* Incremento de carga (AP = sobrecarga)

+ Espesor del estrato compresible (H)

¢ Mobdulo de compresibilidad volumétrica
radia! (m,)

+ Coeficientes de consolidacion radial (C)

*« Permeabilidad radial (kn)

+ Permeabilidad en la zona de alteracion
(ke)

« Conductividad del dren (qw)

* No de tempos de calculo en que se
desean los resultados

Datos de salida

+ Tipo de arreglo (cuadrado o triangular)

» Espaciamiento entre drenes (r,)

« Diametro equivaiente del dren
prefabricado {(dw)

« Diametro de la zona de alteracién (ds)

» Factor por efectc de sobrecarga (Fn),
(afectacion del tiempo de consolidacion
por espaciamientc entre drenes, efecto
smear y el efecto de resistencia al flujo).

» FEl valor de sobrecarga (n)

» Facior tiempo de consolidacion radial (Tr)

» Grado de consclidacién radial (Ur), en
funcion del espaciamiento y ancho del
dren,

= Asentamientos por consolidacion radial
(60,

+ Graficas de consohdacion vertical, radial y
total, graficas de wvelocidad de
asentamiento

RESTRICCIONES:

Tyt g

Este método apiica sélo a suelos arcillosos, mo -
arcillosos, arcillas de origen lacustre o maring, de baja
y mediana plasticidad.

Si no se toma una decisién adecuada en la inclusion
de drenes verticales al suelo arcilloso, puede resultar
como consecuencia el incremento indebido de los
costos de la cimentacidon a mas de 2 veces del total.
De no considerar el factor de seguridad adecuado
contra falla por flujo plastico y si ésta se produce,
entonces existe el riesgo de obturacion en el drenaje
de los drenes verticales y la eficiencia sera nula Lo
anterior debido a la distorsion de los drenes, generada
por el incremento de esfuerzos horizontales en el
subsuelo.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Existe una diferencia fuerte entre las estimacicnes de
laboratorio y las de campo, especialmente cuando se
sigue ia Teoria de Terzaghi

Es recomendable siempre el llevar a cabo terraplenes
de prueba para estimar los tiempos de consolidacion
real.

Sin embargo, la propuesta de estimacion de precarga
y drenes verticales con celda Rowe, representa un
ahorro de tiempo mayor al 100% y su costo es minimo
comparada con los terraplenes de prueba utilizados
en la practica comun, La ceida Rowe permite hacer
una evaluacidon directa e inmediata de los efectos
mediante las relaciones de las presiones de poro y
cambios volumétricos con  aproximaciones a la
realidad del 90%. Ademas esta informacion se puede
extrapolar en campo y hacer el monitoreo con datos
arrojados por los piezdmetros En general con la
aplicacion de precarga y geodrenes verticales al
subsuelo se puede lograr el 50% de consolidacion en
un tiempo de 1 mes y el 90% en 4 meses. Ei grado de
meioramiento alcanzado durante la precarga oscila
entre el 35 y 288% (Bnserio, 2002)

La comparatva entre usar la celda de Rowe y la
realidad representa un error promedio del 10% con
drenes de arena y 6.5% con drenes de geosintéticos.
E! nimero de geodrenes que deben instalarse es
mayor que el numero de drenes verticales de arena,
sin embargo su eficiencia y economia san mayores.
Durante el anaiisis de precarga con drenes verticales,
el tiempo de consolidacién varia con el espaciamiento
entre drenes, y la funcion del coeficiente de
sobrecarga permite evaluar |a influencia de los drenes
verticales, siendo F(n) comprendida entre 2 y 3.5 los
valores que ofrecen una mejor alternativa de solucion,
aunque a mayor cantidad de drenes, también se
incrementa la zona de alteracion y el remoldeo,
generando como consecuencia el incremento de
presion de poro y periodos proiongados de
estabilizacion entre el 10 al 30% del normal.

~
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E! mejoramiento del suelo se observa a
través de cambios en las propiedades del
suelo antes y después de la precarga,
tales como. la variacion del contenido
natural del agua, densificacion, Ia
disminucién en la relacién de vacios, la
reduccién de la permeabilidad y el
incremento del esfuerzo cortante. En este
ultimo caso se han  observado
incrementos del esfuerzo cortante de
hasta el 288%.

Es importante definir |a profundidad de
hincado en los drenes verticales a partr
de la influencia de esfuerzos y la
profundidad del estrato principal de arcilla.
En la toma de decisiones de precarga
simple y drenes verticales, se recomienda
al proyectista apoyarse en la revision
preliminar de espesores de estratos
arcillosos y en la deteccion de lentes
permeables de arena los cuales
canalizaran con mayor rapidez al fluido
intersticial hacia los drenes verticales.

En el disefic y planeacion de equipos de
instrumentacion  de  terraplenes  se
recomienda el apoyo grafico de disipacion
de las presiones de poroc, las cuales
permiten conocer la evolucién de la
consolidacion con €l tiempo, a través de
los niveles de esfuerze ejercido por la
precarga, optmizande con elio la
mstalacion de equipo sobre puntos de
mayor interés.

s [ara evitar cualquier falla en la base del suelo y d
terraplén, antes de aplicar cualquier carga de.
terraplén al suelo, se debera esperar que se disipen
tas presiones de poro. En la interaccion terraplén-
suelo de cimentacion, se recomienda que la relacion
entre modulos de compresibilidad del material del
terraplén y el suelo sea de. 5 < (m, terraplén / m,
suelo de cim ) < 10 y el factor de seguridad sera de 1
a 1.2 contra cualquier falla por inestabilidad.

= En los suelos arcilloses de alta plasticidad y de gran
actividad fisico quimica se recomienda la aplicacion
de precarga simple y drenes verticales, considerando
que la cantidad de drenes a utilizar serd mayor y se
requiere la evaluacidén del costo contra las diversas
opciones de mejoramiento descritas en “Precarga
simple”,

+ Se recomienda ampiiar la linea de investigacion sobre
la reduccion de permeabilidad radial por efecto de
alteracidén del suelo durante el remoldeo y distorsion
de los drenes verticales.

RECONOCIMIENTO
El presente articulo se basa en la Tesis de Maestria en

Mecanica de Suelos del M. en C. José Tnnidad Brisefio
Rodriguez.
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ANEXO

Especificacion particular_para un  geodren
vertical

Los geodrenes verticales son geosintéticos
que permiten la consolidacion acelerada de un
suelo cohesivo, ofreciendo una travectoria
altamente permeable de drenaje para eliminar
el exceso de presiones de poro.

E! geodren vertical que se utilice para ésta
aplicacion tendra una capacidad de descarga
de agua segun ASTM 4716

Gradiente 1 = 0.1,

Presion = 350 kPa

Gasto Q =60 x 10° m¥/s

El geodren debera ser flexible, fabricado de
potimeros, constando de dos partes: un
nucleo drenante y un filtro que lo recubra. El
nucleo  debera ser una  estructura
tndimensional, resistente, abierta, a base de
monofilamentos, entretejida en zigzag de tal
manera que permita libremente el paso del
agua aun después de doblarse. Su ancho
deberade serde 010 m.

El geotextil usado como filtro debera ser no
tejido, punzonado con un peso No menor de
160 glm y altamente permeable.

Los valores a cumplir se presentan en la
Tabla a continuacion:

método
prueba

ASTM

- D3776

ASTM

5 Carac:’el:::slggas del um dad r:\?eldc::)

' Peso i{ glm i 70
T TAnche M e
? Espesor .milimetro 5.3

. fuerza extensible .kNM.1m 1.7

i’ Valordel “deqw

; de la capacidad de .
la descarga, 360

D777

ASTM
D638

ASTM

" D476

ASTM
D4716

'método

prueba

ASTM
D4751

"~ ASTM

D4431

. ASTM

D4491

"ASTM
D4632

| kPa,i=05: |
- derecho 10 m¥s 56
‘- s-doblado (r =3.2 .
; milimetro) 10 m’ 59
; e e e e
Caré_étérls—tnlgés del .. . valor
geotextil . unidad ‘medio
A.0.8. © 10°m <75
“constante | 4
dieléctrica 5 1.2
: permeablildad ' 10 mis 1.1
" Resistenciaala | a  ae A
Tension Grab DM kN 0.6
Resnstencua ala { kN 0.6

Tensién Grab DC

Elongaménala D . "
Tension GrabDM =~ © 25

Elongacion a la

Tension Grab DC
Resnstenc!a al kN 0.27
punzonamiento
Resistencia al kPa 1200

estallamiento

"DM = direccién maguina,
DC = direccién cruzada.

ASTM

D4632

ASTM
D4833

. ASTM
D3786 -
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P REFACIO

. Esta guia ha sido elaborada de acuerdo con las Bases Generales para la Normalizacion en CFE La propuesta
inicial fue preparada por 1a Gerencia de Ingenierla Experimental y Control.

Rev_ihsaron y aprobaron la presente guia las areas siguientes

COORDINACION DE PROYECTOS TERI;IIOELECTRICOS

GERENCIA DE ABASTECIMIENTOS

GERENCIA DE INGENIERIA EXPERIMENTAL Y CONTROL

GERENCIA DE LAPEM

£l presente documento normalizado entra en vigora partir de la fecha abajo indicada y sera act ualizado y revisado
tomando como base las observaciones que se deriven de la aplicacién del mismo Dichas observactones deben

enviarse a la Gerencia de LAPEM, cuyo Departamento de Normalizacion coordinara la revision,

Esta guia revisa y sustituye a todas las relacionadas con limites de consistencia que se hayan pubbcado dentr
del campe de aplicacién de la presente.

AUTORIZO:

DR. RAUL FUENTES SAMANIEGO
SUBDIRECTOR TECNICO

NOTA: Eatra en vigor a partir de: ggog 16
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1 OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACION

Establecer una guia para determinar ios limites de consistencia liquido y plastico de la fraccién fina de un suelo con
fines de identificacion y clasiicacion de acuerdo con el sistema unificado de clasificacion de suelos (SUCS)

Et metodo es aplicable a suelos hnos plasticos y, en general. a mezclas de suelo cuya fraccion fina es coheswva.

2 NORMAS QUE SE APLICAN
ASTM D 4318 - 1993 Standard Test methed for Liquid Limit, Piastic Limyt, and
Plasticity Index of Soilg
3 DEFINICIONES
3.1 Limite Liquido (LL)

Es el contenido de agua (expresade como porcentaje de la masa seca del matenal) que delimita el estadcﬁ"ﬁiqundo
del plastico de un suelo remoldeado. v

3.2 Limite Plastico (LP)

Es el contenido de agua de un suelo remoldeado que separa al estado plastico del estado semisdlido de ese suelo
3.3 indice de Plasticidad (IP)

Es la dferencia entre el limite liguido y el plastico, y mide el mtervalo de contenidos de agua en el cual el suelo tiene
comportamiento plastico .

4 RESPONSABILIDADES

Cualguier contratista que determine los limites de consistencia, para Comision tiene la obligacion de ejecutarlas de
acuerdo con esla guia

Los laboratoristas. como ejecutores, son los responsables de su aplicacion y el encargado ¢ jefe del laboratorio es
el responsable de la verificacidn de su aplicacion en el laboratorio.
5 INSTRUCCIONES
5.1 Equipo Minimo Requerido
a) Dispositivo para deterrminar el limite liquido (copa de casagrande con base de micarta).
b) Ranurador plano.

c) Solera plana de 1 cm de espesor.
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d) Recipientes para determinar los contenidos de agua (vidrios de relo))

e) Malla de 0,420 mm.

f) Placa de vidric no pulido de 15 x 15 ¢m, aproximadamente

g)  Alambre de 3,2 mm de diametro.

h) Placa de ceramica porosa.

)] Balanza con aproximacion de 0,001 g y capacidad minima de 100 g

i} Horno a temperatura constante de 110°C.

K) Desecador.

h Vanos: espatulas, dos charolas de aluminio, piseta con agua destitlada. mortero
5.2 Preparacion de la Muestra

Es preferible que al preparar la muestra para 1a prueba. el suelo se encuentre con su contenido de agua natural,
ya que el secado del material puede alterar sensibiemente los valores de los limites de consistencia

Sdlo se emplea la fraccion de suelo que pasa por fa malla de 0.420 mm. €l procedimiento de separacién de las
particulas retenidas por la maila de 0,420 mm se elige enfuncion de su resistencia en estado seco, es decir se seca
al horno una muestra homeda de material y se presiona con los dedos.

Si se desmorona faciimente, el matenal es areno-limoso y se usa el mélodo de separacion en seco. En cambio,
si la muestra ofrece una resistencia apreciable, el material es arcloso y se requiere hacer la preparacion con ayuda
de agua.

5.2.1 Preparacién de la muestra en humedo

Se desmorona el matenal con su contenido de agua natural en una charola de aluminio y se deja remojar. Una vez
deshechos los grumos, se vacia el contermdo scbre la malla de 0,420 mm y se lava la muestra con agua 1o mejor
posible. La suspension suelo-agua se recibe en otra charola de aluminio. Se deja evaporar el matenal en fa charola
hasta que tenga la consistencia de una pasta suave y espesa. Se guarda una porcion enun trasco para la prueba
del limite liquido y se deja secar la otra porcion hasta que presente un contenide de agua ligeramente supenor al
limite plasticc; se coloca, entonces, en un segundo frasco para la prueba de limite plastico. Eltiempo requerido para
que la humedad de ias muestras sea uniforme se reduce, en este caso, a algunas horas, ya que todas las particulas
se humedecieron durante el lavado en la malia de 0,420 mm.

£l material que pasa la malia de 0,420 mm puede también separarse como sigue:

a) Se separa la traccion que pasa la malla de 0.074 mm por el procedimiento de decaniacidon
sucesiva

b} Se seca al horno la fraccion gruesa lavada y se pasa a través de la malla de 0,420 mm.

980522 | ] | R 1 1 ] | | ]
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Se agrega, al material fing, separado previamente, a la fraccion que pasa la malla de 0,420 mm.

Se mezcla cuidadosamente el material y se deja secar hasta que adquiera la consistencia
deseada.

Si la muestra original contiene pocas particulas {(menos de 10%) retenidas en ia malla de 0,420 mm. el cribado a
través de dicha malla no es necesano. Ental caso, si su contenido de agua natural es interior al imite hquido, el
suelo debe mezclarse cuidadosamente con agua. En el caso de arcillas plasticas. es indispensable dejar reposar
la muestra durante 24 h después de agregar agua y remoldearla perfectamente. En el casec de arcillas tan plasucas
como la bentonita, pueden requerirse varias semanas de reposo en ambiente humedo para lograr una mezcla

uniforme. )
522 Preparacion de la muestra en seco
a) Del material que pasa la malla de 4,76 mm, se desmenuzan 150 g en un martero, cuidando de
no liegar a romper los granos.
b) Se pasa el material a través de la maila de 0,420 mm. -
c) Se pone en una capsula el material que ha pasado por dicha malla.
d)  Se agrega agua y, con una espatula de cuchillo, se mezcla y remoldea perfectamente hasta.
obtener una pasta suave y espesa, para la prueba de limite liquido.

’ e) Se guarda ta muestra humedecida en un frasco de vidnc hermético durante 24 h por lo:menos,
para gue la humedad se distribuya unitormemente en el suglo. La muestra puede dejarse enla
capsula a condicién de ponerla en un cuarto humedo, cublerta con papel encerado o lamina de
aluminio.

) Se repiten los pasos anteriores reduciendo la cantidad de agua agregada, para obtener la
segunda muestra con contenido de agua ligeramante superor al limite plastico.
5.3 Ejecucion de las Pruebas
531 Determinacion del limite liquido
a) Ajuste y verificaciéon de la copa de casagrande.

- en la copa del aparato se marca con I&piz una cruz en el centro de la huella que se forma
al golpear contra la base,

- se davuelta ala manija hasta que la copa se eleve a sumayor altura. Utilizando una solera
de un centimetro de espesor o el calibrador de un centimetro adosado al ranurador, se
venfica que la distancia entre el punto de percusion y la base sea de un centimetro
exactamente. De ser necesario, se aflojan los tornillos de fijacion y se mueve el de ajuste
hasta obtener la altura de caida requenda,
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periédicamente (cada seis meses), y al usar un dispositivo por primera vez, se venficaran
ademas los detalles siguientes:.

la copa debe pesar 200 g. con una tolerancia de + 20 g,

los puntos de iImpacto, tanto en.la base como en la copa. no deben estar gastados.
St la marca en la base tiene mas de 0,1 mm de protundidad, debe pulirse
nuevamente,

los soportes de hule de la base no deben estar gastados al punto de que se apoye
en alguno de los tornilios de fijacion. Es preferible que la base tenga solamente tres
soportes de hule muy suave,

al dejar caer sobre la base un balin de acero de 2 g, con diametro de 8 mm, desde
una altura de 254 mm, la altura de rebote debe estar comprendida entre
185y 210 mm,

en los Ulmos 10 grados de rotacién de la manija, justamente antes de que la copa
caiga sobre 1a base, 1a altura de la copa sobre ésta debe ser, practicamente,-
constante,

las dmensiones del ranurador deben verificarse: punta (2,0 + , 1 mm), profundidad
de la ranura (8,0 + 0, 1 mm) y ancho de la parte supenor de la ranura
{11,0 £ 0,2 mm).

Procedimiento de prueba (vease formato 1).

se mezcla la muestra separada para la prueba de limite liquido en una capsula de
porcelana hasta hacerla homogenea,

con una espatula se colocan en la copa entre 50 y 75 g de la muestra y se enrasa la
superficie La cantidad de material debe ser suficiente para que pueda labrarse la ranura
completa en una longitud de 40 mm, aproximadamente,

se hace una ranura en el centro de la muestra, inciinando el ranurador de manera que
siempre permanezca perpendicular a la superticie interior de la copa,

para arcillas arenosas, imos con poca plasticidad y algunos suelos orgénicos, el
ranurador plano no permite labsar la ranura satistactoriamente. Para estos suelos, se
corta ta ranura con una espatula y se verifican las dimensiones con el ranurador,

después de asegurarse de que la copa y su base estan hmpias y secas, se da vuelta,
uniformemente, a la manija a razén de dos golpes por seg hasta que la ranura se cierre
en una longttud de 1,3 cm, aproximadamente. Siel cierre de la ranura es irregular debido
a burbujas de aire o granos de arena, se descarta el resultade obtenido, anotandose el
numero de golpes acumulado,

980522
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con la espatula se vuelve a mezclar el material y se repiten las operaciones indicadas en
los guiones 2, 3 y 4 de este inciso b), hasta que se obtengan dos determinaciones
congruentes con diferencia maxima de un golpe. Se anota el resultado o el promedio de
los dos dltimos en el registro de calculo,

en unvidrio de reloj se ponen 10 g, aproximadamente, de la porcion de ia muesira que esta
préxima a la ranura. El suelo colectado se cubre a continuacion con otro vidrio de reloj,

se pesan de inmedato los vidrios de reloj y el suelo con aproximacidn de 0,001 g. El valor
obtenido se anota en el registro de célculo,

se repiten los pasos indicados en todos los guiones arteriormente mencionados, con
material mas seco, hasta obtener cuatro determinaciones comprendidas entre 10 y 35
golpes. Elcontenido de agua de ta muestra puede reducirse comprimiendo el suelo entre
toallas de papel 0 mezclandoio sobre una placa de ceramica microporosa en ambiente
seco,

los vidrios de relo) con las muestras se introducen en el horno durante 18 h, Al sacarlos,
se dejan enfriar en un desecador y se pesan. Los valores obtemdos se anotan en el
registro de calculo,

se determinan los contenidos de agua correspondientes a los distintos numeros de golpes,
y setrazalacurva gue mejor se ajuste alos puntos obtenidos en el rayado semilogaritmico.
Se obtiene, de esta manera, la liamada curva de fluidez,

la ordenada de la curva correspondiente a una abscisa de 25 golpes es el limite liquido.
Se redondea el valor obtenido al entero mas cercano.

Determinacion del limite plastico

de la muestra preparada se toma 1 cm?, aproximadamente i el matenal tiene un
contenido de agua incial excesivo, se rueda repetidamente sobre una placa de ceramica
microporosa {no yeso) en atmastera seca hasta que tenga un contervdo de agua proximo
al limite pléstico,

se rueda la pequefia muestra sobre una placa de vidrio hgeramente despulido, bajo ta
palma de la mano o la base de! puigar hasta formar un cilindro de 3,2 mm de diametro y
de 13 cm de largo, aproximadamente. El didmetro del cilindro puede vertficarse
comparandolo con un alambre de 3,2 mm de diametro,

se phega el cilndro de suele, se amasa para que tome una forma elipsoidal y se vuelve
arodar. Serepitela operacion tantas veces como sea necesario para que, alperderagua
por evaporacicn, y llegar al didmetro de 3,2 mm, el cilindro se agriete y se rompa en
segmentos de 1 cm de largo, aproximadamente. En el caso de suelos organicos, el
cilindro debe rodarse con cuidado para que no se rompa prematuramente. Para suelos
muy piasticos, debe ejercerse una presion considerable para reducir el diametro del
cilindre @ 3,2 mm. Con frecuencia, estas suelos no se agrietan en el limite plastico,
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se ponen los pedazos en vidrios de reloj, se pesan con aproximacion de 0.001 gy su valor
se anota en el registro de calculo,

se rapiten los pasos indicados en 10s 4 guiones anteriores de este INCiso con ofra porcion
de muestra, para comprobar la determinacion anterior,

tas muestras se introducen en el horno durante 18 h. Después se dejan eniriar en un
desecador y se pesan. Se anotan los valores en el registro de calculo,

con los datos antenores se calculan ios contenidos de agua. 1 la diferencia de los
resultados no es mayor que 2%, se considera que el limite plastico (LP) es igual al
promedio, redondeado al enteromas cercano. Encasocontrario, se repite ta determinacién.
La tolerancia podra ser ligeramente mayor para suelos cuyo limste plastico sea inferior a
20.
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Esta especificacion ha sido elaborada de acuerde con las Bases Generales para la Normalizacion-en CFE La
propuesta inicial fue preparada por la Gerencia de lhgenieria Experimental y Control.
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GERENCIA DE ABASTECIMIENTOS

GERENCIA DE INGENIERIA EXPERIMENTAL Y CONTROL
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tomando como base las observaciones que se deriven de la aphcacién del mismo Dichas observacicnes deben

enviarse a la Gerencia de LAPEM, cuyo Depariamento de Normalizacidén coordinara la revisidn.

Esta especificacidn revisa y sustituye a todas las relacionadas ¢on andlisis granulométrico por mallas que se
hayan publicado dentro del campo de aplicacidn de la presente.

AUTORIZO:

5 SAMANIEGO
SUBDIRECTOR TECNICO

NOTA: Entra en vigor a partir de: 980616
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1 OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACION

Establecer los linlamientos que requiere Cormision para determinar el analisis granulométrico por mallas, Imitado
a suelos granulares gue pasan totalmente la malla de 76,2 mm y se retiene en la malla de 0.074 mm mas del 25%
en masa

2 NORMAS QUE SE APLICAN
CFE C0000-26-1997 Determinacion del Conterudo de Agua con Maternales
Térreos
NOM 008-SCFI1-1993 Sistema General de Unidades de Medida.
3 DEFINICIONES
31 Analisis Granulométrico

Consiste en separar y clasificar por tamafios las particulas de un suelo retenidas en una sucesion de mallas,
expresando las masas retenidas en cada malla como porcentajes de ta masa total de la muestra

3.2 Analisis Combinado o Total

Consiste en aphicar el analisis por mallas y et método del hidrometro, a ias porciones gruesas y finas (pa“rticulas
mayores y menores gue 0,074 mm) respectivamente de un mismo maternal

B

4 INSTRUCCIONES
41 Equipo Minimo Requetido

Juego de mallas,

Diametro nominal en Namero de malia
(mim)
76,2 ---
50,8 ---
381 ---
254 ---
19,1 - .-
12,7 ---
9,5 ---
47 4
2.0 10
0,84 20
0,42 40
0.25 60
0,149 100
0,074 200
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a) El laboratorio debe contar con balanzas cuya capacidad y precision sean similares a las
siguientes.
Capacidad en Precision en
(kg) {9)
150 100
20 1
21 0,01
1.2 0.01
b} Charolas de material no absorbente, resistente y con dimensiones suficientes para extender 1a
muestra.
c) Horno de secado de tamanio apropiado, capaz de mantener una temperatura de 110 + 5°C
d) Cucharon de material resistente y con dimensiones apropiadas para manipular el material de
prueba.
e) Cepillo de alambre delgado
f) Agitador mecanico tipo (Rotap), capaz de sostener el juego compieto de mallas parala prueba.
Accionado con motor que imparta movimientos horzontales y verticales atas mallas, causando
que las particulas salten, giren y presenten diferentes ortentaciones en la superficie de cribado.
g) Desecagdor.
42 Preparacion de la Muestra
421 Muestras integrales
a) La muestra alterada, previamente cuarteada en el campo o representativa del material en
estudio, debe volver a cuartearse antes de realizar el analisis granulomeétrico hasta obtener
una masa de 10 a 15 kg del mismo. A continuacion se divide mediante cribado por la malla
de 4,7 mm {cepillando las gravas para remover los finos. adhendos) en dos fracciones,
constituidas por el matenal retenido (Wh, ) y el que pasa la malla de 4.7 mm (Wh,) , pesando
enseguida cada una de éstas con aproximacién de 1 g y anotando estos datos en el formato
1 de esta especificacién,
b) Al material que pasa la malla de 4,7 mm (th) se le debe determinar su conterido de agua (w)
rapidamente para obtener su masa seca (Ws, ), el cual se anota también en el formato 1.
c) Todo el material retenido en la malla de 4,7 mm (gravas) se lava, se seca al horno o al sol y se
pesa (Ws, ) antes de efectuar el analisis por mallas
ssosz2_ | | | 1 11 | I | I i
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d) Se toma, previo cuarteo, una parte (0,5 a 1 kg) del matenal que pasa la malla de 4,7 mm (Wh,).
la cual se somete al analisis granulométrico.

e) Sila fraccion de muestra Wh, no es arena limpia, a su vez se dividira mediante lavado en una

fraccidn gruesa y otra fina (particulas mayores o menores que la malla de 0,074 mm), antes de
ser sometida al anaiisis.

Laseparacién de finos, por el procedimientode lavado a través delamalla de 0,074 mm, se describe a continuacién

a) Se deja remojar la fraccion de material que se va a cribar {Wh,) en una charola de 30 cm de
diametro hasta formar una suspension homogenea.

b) A continuacion vaciar ef contenido de la charola sobre la malla de 0.074 mm y con una piseta
se lava la muestra lo mejor posible para que todos los finos pasen por dicha malta Se recoge
la fraccion fina en otra charola.

c} El matenal retenido en la malla de 0,074 mm, se deposita en otra charola y selavaiamalla Se
seca al horno este material pesandolo después de haberlo enfriado en un desecador (se reg|stra

esta masa como Ws, en el formato 1).

En el caso de ser necesaria la prueba del analisis combinado o total, sera necesario para la prueba de hidrémetro,
obtener otra muestra representativa e independiente de las anteriores.

4.2.2 Fracciones de muestras representativas

Silacantidadde materlal es pequedia (menos de 10kg), se efectuard a granulometria atodo el material. La muestra
se preparara siguiendo el inciso 4.2.1 a) al d). E! registro de la prueba sera el indicade en el formaio 2

4.3 Ejecucion de la Prueha

Se aplica por separado el andlisis por mallas a las fracciones retenida y la que pasa la malla de 4,7 mm lavadas
de sus finos en ta forma antes descrita

4.3.1 Material retenido en la malla de 4, 7 mm

ay Todo el material retenido en la malia de 4,7 mm se pone a secar al horno, se enfria en un
desecadory se pesa Ws, (véase formato 102). Setomaun)uego de mallas adecuado altamano
maximo de particulas y se coloca en orden decreciente, con la de mayor abertura en la parte
superior En la parte inferior se colocan. la malla de 4,7 mm vy la charola (fondo) para recoger
el matenal que pasa a través de las otras mallas. Se vacia el matenal en |a parte superiory se
coleca el juego de mallas en el agitador mecanico Este se hace funcionar al menos durante
10 minutos

b} A continuacion se pesa la fraccion retenida en cada malla y en la charola, anotando los
resultados en el anexo correspondiente, y verificando que la suma de las masas parciales sea

igual a la masa inicial total Ws, Se acepta una tolerancia de 1%.
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4.3.2 Material que pasa la malla de 4,7mm

a) Sehmpian y colocan en orden decreciente las mallas de menor abertura que lamallade 4,7 mm.

b} Se pesa la muestra lavada de finos (Ws,} y se transfiere al juego de mallas elegido, con la de
mayor abertura en la parte supernor con su tapa y la charola en ia parte inferior de tas mallas

c} Se colocan las mallas en el agtador {(Rotap) y se pone a funcionar este durante un tiempo
mirimo de 10min  Elhempo de agitado debe ser mayor si se trata de un maternal conparticuias
angulosas.

d) Se pesa el material retenido en cada una de las mallas utilizadas y el de 1a charola, anotandolas
en los formatos 1y 2 Se debe verificar que la suma de las masas parciales sea igual a la masa

inicial Ws,. de todo el material empleado, con una tolerancia de 1% por pérdidas de operacion

4.4 Calculos
a) El masa seca total de 'a muestra se determina de la sigutente manera
Ws, = Ws, + Ws,
Donde
Ws, = masa seca total de la muestra
Ws, = masa seca del matenal retenido en la malla de 4,7 mm {inciso 4 2.1 ¢)
Ws, = masa seca de todo el material que pasa la mallade 4,7 mm (inciso 4 2.1 b), el
cual se obtiene aplicando ia siguiente expresién:
Ws,2 = th {1 +w)
Donde

Wh, = masa humeda de todo el material que pasa la maila de 4,7 mm (inciso 4 2 1 b)
w = contenido de agua de este material
Ademas, la masa seca def materiai menor que ta malla de 4,7 mm utilizado para la granulometria se calcula.

Ws, = Wh, / (1 +w)

Donde
Wh, = masa humeda dela fracaidntomada para el cribado de la muestra que pasala malia
de 4,7 mm
Ws, = masa seca de esta fraccion
w = centenido de agua del material que pasa la malla de 4,7 mm
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b)  Parala fraccion de la muestra retenida en la malla de 4,7 mm se calculan los porcentajes de
matenal retenido en cada malla respecto a la masa seca del total de la muestra Se anotan los
resultados en la columna correspondiente al porciento retenido.

c) Para determinarios porcentajes acumulados del material que ha pasado por cada malla, seresta
del 10C% el porcentaje parcial retenido en la prmera malia, a este valor se resta el de Ja segunda
malla y as! sucesivamente.

d) Se procede en forma similar para ia fraccién que pasa la malla de 4,7 mm, refinendo los
porcentajes a la masa seca de la porcion empleada de matenal (Ws,) que incluye la masa seca
de los finos separados por lavado.

e) Los porcentajes con respecto a la muestra total del matenal que pasa fa malla de 4,7 mm, se
calculan multiplicandolos obteridos en elinciso anterior por el porcentaje de material menor que
la malla de 4,7 mm. Este porcentaje se calcula dividiendo 1a masa seca del material menor que

la malia de 4,7 mm (Ws, inciso 4.2 1 d) entre el masa seca total de |a muestra (Ws))

) Finalmente con los valores asentados en el registro del analisis granulométrico, se construye

la grafica granulométrica del material ensayado {formato 3), para lo cual se dibujan en las -

abscisas los diametros de las particulas y en las ordenadas los porcentajes respectivas Cuando
el matenal contiene particulas mayores que la malla de 4.7 mm, se construyen dos curvas en
la misma figura, una con los porcentajes totales y otra con los porcentajes de la parte de la
muestra que pasa la malla de 4,7 mm.

45 Interpretacion de Resultados

Para facilitar la clasificacion de! material en el sistema unificado de clasificacién de suelos (SUCS), se anotan en
la parte inferior del formato 3, los porcentajes de grava, arenay finos. Con el mismo fin, se calculan los coeficientes

de unformidad C .y de curvatura C_ de la siguiente manera
Cu = DBG/ D‘lU
- 2
C. = (Dao) ! Dw Dso

Donde D,y Dy ¥ Dy 50N los diametros tales que en masa, 10, 30 y 60% de las particulas son
infenaores a él.

Estos resultados se reportan también en la parte inferior de la grafica (formato 3)

5 ERRORES POSIBLES
Los principales errores que se presentan en la prueba de analisis por matias son los siguientes:
a) Estado defectuoso de las mallas. Es frecuente que las mallas debido al uso, presenten

deformaciones y roturas que las hacen inadecuadas para la prueba, deben revisarse antes de
ser usadas
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b) Sobrecarga de las mallas Este es el error mas comun y sero en el analisis por mallas. es ia
causa de que el material parezca mas grueso de 1o que reaimente es. Las muestras grandes
deben cribarse en vanas porciones

c) Tiempo nsuficiente de agitado delas malias. Los materiales con particulas angulosas requieren
de un mayor tiempo de agitado, el cual debe determinarse experimentaimente.

d) Pérdida de agua de lavado conteniendo finos. Debido a una manipulacidn descuidada

6 RESUMEN DEL PROCEDIMIENTO

En el diagrama 1. se observa que siguiende la secuela del mismo, se facilita la ejecucién de esta prueba

7 BIBLIOGRAFIA
Manual de Mecanica de Suelos. Secretaria de Recursos Hidraulicos 5a. Ed de 1970
Procedimiento para Analisis Granulométrico de Suelos Finos por Medio del Hidrémetro, IGM-MS-005 de 1a GIEC

SCT Normas de Construccién Libro 6 Normas para Muestreo y Pruebas de Materiales, Equipos y Sistemas Parte
6 01. 01 Carreteras y Aeropistas.  Titulo: Materiales para Terracerias. 1986.

Procedimiento para la Determinacian del Contenido de Agua en Materiales Térreos, IGM-MS-002 de la GIEC.
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PROYECTO LOCALIZACION SONDEO MUESTRA
PROFUNDIDAD PRUEBANo.__ _ FECHADEPRUEBA_____ OPERADOR
DESCRIPCION DEL MATERIAL
DATOS INICIALES DE LA PRUEBA
Wh = Wh +T=
Ws = Ws =Wh /(1+w)= w , Testigo Ws+T=
Wh = w (%) =
Masa seca muestra + tara = Masa tara = Masa neta inicial =
Abertura de malla Masa retenida Porcignto F;Ztr;:ﬁ::)o Porciento que
(mm) (kg) retenido acumulado pasa
78,2
50,8
38,1 .
254
191
- 127
'9.52
476
2,00
0.84
0,42
0.25
0,149
0,074
Observaciones:
FORMATO 1 - Registro de analisis granulométrico por mallas
{para fracciones de muestras representativas.)
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PROYECTO
PROFUNDIDAD
DESCRIPCIONDEL MATERIAL

LOCALIZACION SONDED MUESTRA

PRUEBA No. FECHA DEFPRUEBA OFPERADOR

DATOS INICIALES DE LA PRUEBA

Wh, = Wh, +T=
Ws, = Ws,=Wh, [(1+w)= w, Testigo Ws,+T=
Wh, = W(o/o) =

COMPOSICION GRANULOMETRICA DEL MATERIAL RETENIDO EN LA MALLA DE 4,7 mm

Porciento que
pasa

Porciento retenido
acumulado

Masa retenida Porciento
(kg) retenido

Abertura de malla
(mm)

76.2
50,8
381

25,4

191

127

9,52

4,76

masa total

COMPOSICION GRANULOMETRICA DEL MATERIAL RETENIDO EN LA MALLA DE 4,7 mm

Ws, =Wh, [(1+w)= Ws, =

Wh, =

Abertura de malla
(mm)

Masa retenida
(kg)

Porciento
retenido

Porciento que
pasa (1)

Porciento que
pasa (2}

2,00
0.84
0.42
0.25
0,149
0,074

= masa seca del material retenido en malla de 4,7 mm {1} con respecto a Ws

=
L]
I

{2) con respecto a la masa total de la muestra

masa seca de todo el material que pasa por malla de 4,7 mm
= masa seca de la fraccidn del material que pasa maila de 4,7 mm que se utilizara en el cribado, antes de lavarse

FORMATO 2 - Registro de analisis granulométrico por mallas (para muestras integrales)
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Y

escripcion def maternia

Limite

plastco

Y%

Lemite
ngquide

%

Conten-

do de
agua

%

Simbolo

oL

Profunds-

dad

Muestra

Cc

Cus=

Do X Dgg

D10

CURVAS GRANULOMETRICAS (clasificacién SUCS)

sondeo o pozo

Proyecto
Fecha

FORMATO 3 - Clasificacién de suelos SUCS (Sistema unificado de clasificacion de suelos)

8805822

i



Tt A
L..QL"»-.' A\

, i ESPECIFICACION
ANALISIS GRANULOMETRICO PDOR MALLAS
CFE C0000-28

uestra
mayor que
10 kg

Cuarteo gel matenal para oblener una
muestra del orden ae 10 a 15 kg

Y I

Crbado del matenal por mallas de 4,7 mm }

{cepillado gravas) anotar masas Whi y Wh2 -

Matenal

No
menor que malia de _ —
4,7 mm
Si
A 4 Y.
Determ:nar contemg@o de agua W({%) del
Lavar gravas, secar al horno y pesar Ws1
materiai que pasa malla de 4.7 mm
H [l
h 4 h 4
Calcular masa seca del matenal que gasa b mall s de 4.7
malla de 4.7 mm Ws2 = Wh2i{1 + W) ar por mallas mayores gue malla de 4.7 mm
X 2
Calcular % que pasa malla Calcular porcentaje relenido y que pasa pof cada
de 4.7 mm = (Ws2/W1i) x 100 Ws1 = Wsl » Ws2 malla con respecio a la masa seca total de la
- muestra Wst = Ws1 + Ws2

Cuarteo de este material y obtener de 0,5 a 1 kg
{(Wh3) nara ¢rnibado, desechar el resto

- - .. R
Calcular masa seca del matenal por cribar
Ws3 = Whatt + W)

X Dende
Lavado a traves de malia de 0,074 mm Wr1 = masa humeda del material retendo en malla 4,7 mm
para eiiminar finos WhZ = masa humeda de 10do ¢l material que pasa por malta 4,7 mm
W41 = masa seca delmatenal retenico en malla 4.7 mm
A W = conterudo de agua del metanaique pasa malla 4 7 mm
Secar al horno el matenal lavado y pesar W12 - masa seca d8 todo sl material que pasa malla 4 7 mm
[(Wad) Wil = masa sece (0tal de tode la muestira
i Whd = masa humeda de fraccien ¢ matenai qua pasa malla 4,7mm
! Ws3  masa de 13 fraccisn de matenal que paso malla 4.7 mm
X qQue se lavera y cnibara
Cnbar a travez ge mallas de 4.7 y 0.074 mm Ws4 = masa soca de la lraccyin de material, lavado de finas
(retanido enla maha 0 674 mm) qua sa ciibafa

X
Calcular % relenigos y que pasa €n cada maila !
con respecto a WsJ

A 4
Calcular % que pasa con respecte a la masa total,
muitiplicando los % calcuiades en €l incis50 anterior
pot el % que pasa malla de 4.7 mm

¥
Graticar curva granulometrica de toda la muesira
y del matenal que pasa malla de 4,7 mm

Fin

DIAGRAMA 1 - Ejecucion de la prueba de granutometria por mallas

osos22 | | i I ] | 1 | 1 | 1
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GUIA
PRUEBA DE COMPACTACION PROCTOR

- CFE CO000-37

PREFACIO

Esta guia ha sido elaboradade acuerdo con las Bases Generales para

la Nomalizacén en CFE. La opropuesta mnicial
fue preparada por la Gerencia de Estudios de Ingenieria Civil.

Revisaron y aprobaron la presente guia las areas siguientes:

COORDINACION DE PROYECTOS TERMOELECTRICOS )
GERENCIA DE ABASTECIMIENTOS

GERENCIA DE ESTUDIOS DE INGENIERIA CiViL
GERENCIA DE LAPEM

El presente documento normalizado entra en vigora partic de 1a fecha abajo indicada y sera actualizado y revisado
tomando como base las observaciones que se dernven de la aplicacion del mismo. Dichas observacicnes deben
enviarse a la Gerencia de LAPEM, cuyo Departamento de Normalizacion coordinara la revision

Esta guia revisa y sustituye a todas las relacionadas con conductores con prueba de compactacién proctor gue se
hayan pubhcado dentro del campo de aplicacdn de la presente.

AUTORIZO:

DR. RAUL FUENT i
SUBDIRECTOR TECNI

NOTA: Entran en vigor a partir de: 990723

980630 l ] l | r | | i I l
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1 OBJETIVO Y CAMPO DE APLICACION

Esta guia tiene camo propésilo establecer un método para determinar la relacién de contenidos de agua densidades
secas del suelo compactado, para aplicarios en los procedimientos constructivos y el control de la compactacion de
suelos en el campo

El método es apiicable a los suelos finos plasticos y, en general, a mezclas de suelo cuya fraccion fina es cohesiva,
y en los que con este procedimiento se logra definir bien la curva de compactacion y la densidad seca maxima

2 NORMAS QUE SE APLICAN
CFE CO0000-29-1998 Limites de Consistencia
NOM-008-SCFI-1893 Sistema General de Unidades de Medida
ASTM DB98-1991 Test Method for Laboratory Compaction Characteristics
of Soil Using Standard Effort
ASTM D2168-1990 Standard Test Method for Calibration of Laboratory
Mechanical.
NOTA: Encasodequelos documentosanteriores sean revisados omodificados, debetomarseencuentalaedicidnenvigor

ola ultimaedicidnenlafechadeapertura de las propuestas delalicitacién, salvoque laComisiénindigue otracosa.

3 DEFINICIONES

3 Contenido de Agua Optimo

Es el conterndo de agua con et que se obtiene |a densidad seca maxima del suelo compactado

3.2 ) Densidad Seca Maxima

Es la densidad seca que corresponde al valor maximo obtenido de la curva de compactacion del suelo o sea al punto
en que la tangente trazada a dicha curva €s horizontal.

4 INSTRUCCIONES

4.1 Equipo Minimo Requerido

a) Molde Proctor de 10,2 cm de diametro y 11,7 cm de altura, con extension de 5 cm de altura (Ref
ASTM D698)

b} Martillo de compactaciéon manual 0 mecanico de 30,5 cm de altura de caida hbre; 5,1 cm de
diametro y masa de 2.5 kg (Ref ASTM D698).

c) Base estandar de forma cubica o cilindrica de concreto con masa minima de 90 kg (recomendable
para lograr consistencia en los resultados)

ssez0 ] | | I BN N N B 11
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d) Balanza con capacidad de 10 kg y exactitud minima de 1 gramo
e) Varios:

- regla metalica para enrasar,

- maila No 4,

- mortero y mano de montero cubierta de hule,

- cucharon,

- horno de secado,

- desecador,

- recipientes para determinar €l contenido de agua,

- charola,

- espatulas,

- recipientes de vidrio ¢on tapa hermetica.
En lugar del mantilio de compactacion manual, es aceptable emplear un martiio mecénico, a condicién de que su
diseno permita una buena reparticiéon de los golpes en toda la superficie de la muestra Los martilos mecéanicos deben
calibrarse periddicamente, por comparacion con el dispositivo manual, empleando muestras de un material
moderadamente plastico, con un contenido de agua vecino al contenido de agua 6ptimo.
La densidad seca, obtenida con el martilio mecamco, ne debe difenr mas de 0,1 kg/m?® de la obtenida con el martllo
manual. Las calibraciones deben hacerse a cada 1000 determinaciones de la densidad, después de haber
suspendido el uso del compactador por un tiempe proiongado, incluyendo sus reparaciones, y cuando s¢ obtengan
resultados dudosos. Las calibraciones se haran de acuerde con los métodos indicados en la norma ASTM D2168
4.2 Preparacion de la Muestra
Consiste en seleccionar una porcion representativa del material por ensayar, de maneéra que se obtengan alrededor
de 15 kg de suelo que pasa la malia No.4, Previamente al cnbado se disgrega el suelo con una mano de morero

cublerta de hule, cuidando de no romper ios granos individuales.

Para la preparacion de la muestra existen dos procedimientos en humedo y en seco Es preferible, siempre que sea
posible, que los suelos clasificados como ML, CL, OL, GC, SC, MH, CH, OH vy PT, se preparen por via humeda.

La preparacion por via himeda se hace cribando por la malla No 4 la muestra seleccionada con su contenido de
agua original El matenal retenido se desecha

En el método seco se deja secar el suelo al aire, o en el horng a una temperatura inferior a 60 °C El suelo seco se
cripa por fa malta No. 4 y se desecha el matenal retenido

soez0 || | I L« {1 1 |
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4.3 Ejecucion de la Prueba

a) De la muestra ya preparada, que ha pasado por la malla No. 4, se toma cantidad de suelo
suficientemente grande para obtener 2,5 kg de suelo para la determinacién de cada uno de los
punios de la curva de compactacion. Se requiere un minimo de cinco determinaciones. de las
cuales, al menos dos son con contenidos de agua inferiores al 6ptimo y dos con contenidos de
agua superiores al maximo.

b) Se mezcla cada fraccidn de suelo (masa aproximada igual a 2,5 kg) con suficiente agua para
obtener el contenido de agua deseado; debe tomarse en cuenta el contenido de agua inicial del
material Esta operacion puede hacerse con un atomizador,

c) Se almacena cada una de las mezclas en un recipiente de vidrio con tapa hermetica, para permiir
que el contemdo de agua sea unforme en toda la mezcla. Si el material tiene baja plasticidad.
deberda almacenarse durante doce horas y si la plastcidad es alta, uno o dos dias ({Véase
referencia CFE C0000-29)

d)  Se pesa el molde proctor con su placa de base
e) Se acomoda el collarin de extension sobre el molde

f) Se coloca en el molde la tercera parte de una de las fracciones de suelo, aproximadamente Se
empareja la superficie con los dedos.

a) Se compacta esta capa con 25 golpes(energia de compactacion de 58,9 N-cm/em?) de martillo
que lenga una masa de 2.5 kg, con altura de caida libre de 30,5 ¢m Los golpes deberan
distribuirse unifermemente sobre la superficie de la capa :

h) Se repiten los pasos “f" y “g” con una segunda y tercera capa La superficie de la tercera capa
compactada debera sobresalir 6 a 13 mm del borde del moide, dentro del collarin de extension

i} Se qusta, con cuidado, el collarin de extension y se enrasa el suelo con una regla metalica. En
caso de matenales plasticos, es conveniente aflojar el material en contacto con el coliarin antes
de quitar este, para evitar que se desprendan trozos de suelo.

1] Después de hmpiar et cilindro exteriormente, se pesan el melde (incluyendo 1a placa base} y el
suelo, con una exactitud de 1 g. El valor obtenido se anota en el registro de calculo.

k) Se desarma el molde para extraer facilmente el matenal. Conviene emplear, para esta operacion,
un extractor

Se hacen dos determinaciones de contenido de agua con dos muestras representativas, cada
una con masa aproximada de 100 g, una tomada de Ja parte superior del molde y 1a otra del fondo

] Se repiten los pasos “'e” a kK’ para las cuatro fracciones restantes de suelo, preparadas como se
indica en los pasos “b"y "¢’

o N B [ 1 1 1 P
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N
m}  Se dibuja la grafica de densidad seca contra contenido de agua de compactacian

Es conveniente dibujar, al mismo tiempo, 1a curva de saturacion completa, cuya ecuacion es la

siguiente’
SS
Yo =
T+WS, .
Donde.
W comenido de agua
S, densidad de solidos del matenal
Y,  densidad seca
5 FORMATO

El formato 1, es el registro que debe utilizarse para determinar la curva de compactacion del suelo ensayado

e | N R DR [ i L
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CFE

GERENC!A DE ESTUDIOS DE INGENIERIA CIVIL
SUBGERENCIA DE GEOTECNIA Y CONCRETOS

DEPARTAMENTO DE MECANICA DE SUELDS
LABORATORIO DE MECANICA DE SUELOS

PROYECTO
Area de resp.
Localizacion

Fecha

PROCTOR ESTANDAR
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POSTES METALICOS PARA LINEAS DE TRANSMISION ESPECIFICACION
Y SUBTRANSMIS!ON R CFE J6100-54

PREFACIO

Esta especificacion ha sido elaborada de acuerdo con ias Bases Generales para la Normalizacion en CFE. La
propuesta de revisidn fue preparada por la Coordinacion de Proyectos de Transmisién y Transformacion.

Revisaron y aprobaron la presente especificacion las areas siguientes:

COORDINACION DE PROYECTOS DE TRANSMI§!O§: y TRANSFORMACION

' 35S T2 v
GERENCIA DE LAPEM ey -
GERENCIA DE ESTUDIOSDEINGEN!ERIA cnvu. - R
SUBDIRECCION DE DISTRIBUCION LT - y

El presente documento normalizado entra en vigor a partir'de'ta fecha abajo-indicada y sera actualizado y revisado
tomando como base ias observaciones.que se-deriven de la ‘aplicacion del mismo. ‘Dichas observaciones deben
enviarse a la Gerencia de LAPEM, cuyo Departamento de Normalizacién y Metrologia coordinard |a revisién.

Hgg‘mv R ';gaﬂ A e
Esta especificacion revisa y sustituye a la edicion de enero del 2000 y a todos los documentos normalizados de CFE
relacionados con postes metalicos para lineas’ de u'ansmlsu.‘)n y subtransm*snén gue se hayan publicado.

- - P

e e
o - u,y

UBDIRECTOR TECNICO

NOTA: Entra en vigor a partirde:(2 (0725

| 930226 | Rev | 940530 | 9s0626 | ooot17 | 020719 ] ] | | ] [ |
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41
4.2
4.3
4.4

45

5.1
5.2
5.3
5.4
55

5.6

6.1
6.2
6.3
6.4
6.5
6.6
6.7
6.8

6.9

" 'Por el Tipo de Estructura

"Por el Tipo de Apoyo

CONTENIDO

OBJETIVO

CAMPO DE APLICACION

NORMAS QUE SE APLICAN

DEFINICIONES

Deflexion de 1a Linea

Claro Medio Horizontal

Claro Vertical

Utilizacion

Poste Normalizado

CLASIFICACION -n -

Por su Uso

-

Por su Angulo de Defiexidn

Por ia Velocidad de Viento

Por Disposicion de las Fases -

CARACTERISTICAS Y CONDICIONES GENERALES

Dimensiones Generales y Aislamientos Eléctricos

Velocidad y Presién de Viento

Analisis y Diseno de Postes

Caracteristicas de los Materiales

Tolerancias y Ajustes de Fabricacion

Doblado

Soldadura

ingenieria de Detalie

Proteccion Anticorrosiva

REVISION AL DISENO DE POSTES

| 930226 |

Rev [ 940530 | 950626 | 000117 | 020749 | | J
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1 OBJETIVO

Esta especificacién establece los requisiios técnicos y de
calidad que deben cumplir los postes metalicos
autosoportados para lineas de transmision y subtransmisién
que adguiere la Comision.

2 CAMPO DE APLICACION
Abarca todos los postes metalicos que adquiere la Comision

para sostener los cables y accesorios en lineas de
transmision y subtransmision.

3 NORMAS QUE SE APLICAN

NOM-008-SCFI-1993;
Medida

Sistema General de Unidades de

NMX-H-074-SCF1-1996, Industria Siderurgica. Productos de
Hierro y Acero Recubiertos con Cimc (Galvanzados por
Inmersion en Caliente).

NMX-Z-012-1987. Muestreo para la inspeccion por Atributos

(Parte 1, 2y 3).

NRF-001-CFE-2001, Empaque, Embaiaje, Embarque,
Transporte, Descarga, Recepcion y Almacenamiento de
Bienes Muebles Adguirdos por CFE.

NRF-010-CFE-2001;
Carga.

Transportacion Especialzada de

CFE 2H1LT-01-2000; Herrajes para Lineas de Transmusion.

CFE D8500-01-1999, Guia para la Seleccidon y Aplicacion de
Recubrimientos Anticorrosivos .

CFE D8500-02-2000, Recubnmentos Anticorrosivos,

CFE L0000-15-1992, Codigo de Colores

NOTA: En caso de que los documentos anteriores sean
revisados o modificados debe tomarse en cuenta la edicién en
vigor o la dltima edicion en 1a fecha de apertura de las

propuestas de la licitacién, salvo que la Comisidn indique otra
cosa.

4 DEFINICIONES
4.1 Deflexion de la Linea

Es el angulo maximo de cambio de direccion en la trayectoria
de la linea.

4.2 Claro Medio Horizontal
Es la semisuma de los claros adyacentes at poste y se utiliza

para calcular las cargas transversales que actlian sobre &
debidas a la accion del viento sobre los cables.

1de23
4.3 Claro Vertical
Es la suma de las distancias honzontales entre los puntos
mas bajos de las catenanas de ios cables adyacentes al
poste y se utlliza para determinar 1as cargas verticales, que
actuan sobre el poste, debidas a la masa de los conductores
y cable(s) de guarda.
4.4 Utilizacién
La conjuncién de los tres parametros antenores forman el
denominado "USQ" del poste: deflexidniclaro medio
horizontal/claro vertical.
4.5 Poste Normalizado
Poste que se puede utilizar con cualquer linea en base a una

nomenciatura establecida y que cumple con los requisitos de
uso eléctrico y mecanico.

5 " CLASIFICACION

Los postes normahzados para lineas de transmisidn se

_clasifican e identifican por su nomenclatura, la cual esta

constituida por caracteres alfanuméricos conforme a la
siguiente

54  Porel Tipo de Estructura
El primer caracter representa la tension de la operacion de la

linea , el nimero de circuitos y €l nimero de conductores por
fase de acuerdo a la siguiente tabla.

No. de
circuitos

No. de
conductor/fase

Caracter Tension

115
115
230
230
400
400

mm|OG o

—
—
I

[NITNEN IR NN
[v3 [ ] N G Py

5.2 Por su Uso

El segundo caracter representa el USO del poste de acuerdo
con la sigulente lista,

a) S = suspension
b) D = defiexion.
¢) R = remate.

d) T = transicion.
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53 Por su Angulo de Deflexion
El tercer caracter representa la deflexién de la linea:
a) Q para (0°).
b) 1 para (15 °)
c} 3 para {30 °).
d) 4 para (45 %)
e) 6 para {80 °).
f) 9 para (90 °)
5.4 Por la Velocidad de Viento

Ei cuarto caracter corresponde a la velocidad de viento
regional

a) 2 = veloadad de viento regional de 120 km/h.

b} 4 = velocidad de viento regional de 140 km/h.

c) 6 = velocidad de viento regional de 160 km/h,

d} 8 = velocidad de viento regional de 180 km/h,

e} 0 = velocidad de viento regional de 200 km/h.
5.5 Por el Tipo de Apoyo
Opcionalmente de acuerdo a a conexion del poste con’la
cmentacion se debe colocar la letra E al final de su
nomenclatura umcamente cuando se trate de postes
directamente empotrados
5.6 Por Disposicion de las Fases
Cuando se trate de postes de dos o mas circultos cuyas

fases se localicen verticalmente en un sclo lado {poste
lateral), se debe colocar una “L" al final de su nomenclatura.

3 CARACTERISTICAS Y CONDICIONES
GENERALES
6.1 Dimensiones Generales y  Aislamientos

Eléctricos
La forma y configuracion del poste debe estar de acuerdo
con la presente especificacion y con los dibujos que ia
complementan  indicades en  las  Caracteristicas
Particulares.
La informacidn consta de los siguientas dibujos

a) Dimensiones generates de los postes.

b} Disposicion de las fases
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c) Requisitos de aislamiento de los postes.

d} Alturas con los diferentes niveles para los cuales
deben disefarse los postes

) Detalles de la sujecidn de cables.
f) Detalles de conexion a tierra,
6.2 Velocidad y Presion de Viento

6.2.1 Velocidad

En las Caracteristicas Particulares se indica el valor de la
velocidad de viento regional maxima para un tiempo de
promediacién de 3 s y un periodo de retorno de 50 afos.

6.2.2 Presiones

A las velocidades de wviento regionales maximas segun la
ubicacion de la linea, corresponden las presiones que se
calculan conforme al procedimiento del apéndice A.

6.3 Anidlisis y Diseno de Postes

6.3.14 Cargas

l.as principales cargas a considerar en el disedo de postes
de transmision son:

a) Cargas que transmiten los cables. Estas se deben
a: deflexion, tension mecanica, masa propia y
presion de viento.

b} Accién del viento sobre el poste

c) Masa propia del poste.

d} Masa de las cadenas de aisladores y herrajes.

€) Por construccion y mantenimiento, solo para el
disefno de los brazos.

f) Por acumulacién de hielo (cuando se indique en
las Caracteristicas Particulares).
6.3.1.1 Identificacién de las cargas

En las condiciones de carga empleadas para el analisis de
los postes se identifican las cargas con 1as siguientes letras:

PC = carga vertical, en kN debida a la masa de los
cables conductores y de guarda,

PCH = carga vertical (kN) debida al hielo acumulado en
los cables,
PA = carga vertical en kN debida a la masa de los

aistadores, herrajes y accesorios, (véase la
especificacién CFE que corresponda).
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PE = masa propia de! poste, en kN,

PVM = carga verical de montaje para el disefio de los
brazos que es de 2.9 kN para los brazos de
guarda y 4.9 kN para los brazos de conductores,

'VC = carga transversal (kN) debida a la accién de VM
sobre los cables,

VCH = carga transversai (kN) debida a la accion del
viento VR sobre los cables cuando tengan hielo
acumulado,

VM = velocidad regional méxima de wviento, para un
periodo de retorno de 50 anos

VR = velocidad reducida de viento, Se considera igual al

50 % de la veiocidad regional maxima de la zona
de la linea, para un periodo de retorno de
10 anos,

VE = f{ugrza transversal (kN) producida por la accion de
viento VM sobre el poste,

VEH = fuerza transversal (kN) debwda a la accion del
viento VR sobre el poste,

FL = fuerza longitudinal (kN) debida a la tensin
maxima de los cables,

CT = componente transversal (kN) producida por la
tension maxima de los cables debida a ia defiexidn
de ia linea.

6.3.1.2 Combinaciones y factores de carga

Las combinaciones vy los factores de carga se indican en las
tablas 1y 2.

Consideraciones adicionates.

a) En caso de postes que deban llevar dos o mas
conductores por fase se toma el empu)e del viento
sobre el area proyectada de todos los
conductores,

b) En el caso de los postes de doble circuito, también
debe considerarse para el disefio las hipétesis de
carga para un circuito instalado en disposicion
vertical, con dos cables de guarda.

En el caso de postes de cuatro circuitos, también
deben considerarse en el diseno la hipbtesis de
carga para dos circuitos instalados en los brazos
supenores y un circuito en posicion vertical y la
hipotesis de dos cwcuitos nstalados en posicion
vertical

c) En el disefio de los brazos y su sujecion al fuste se
deben considerar las cargas PVM para todos oS
tipos de postes Estas cargas se deben sumar a
las cargas de servicio,

3de 23

d} La carga PCH se presenta cuando en igs cables
se ha acumulado una capa de hielo de 5 mm de
espesor, con un peso especifico de 8,8 KN/m®*

€) Las estructuras para las que se indique condicion
de hielo, deben analizarse conforme a las tablas 1
y 2, ¥ sin hielo conforme a |a tabla 1.

f) En los postes de remate se debe considerar una
hipétesis de carga adicional de viento longitudinal
en el mismo.

6.3.2 Andlisis estructural

El analisis debe ser no lineal y realizarse por computadora
para resolver la matriz de ngidez del sistema considerando,
el sistema de fuerzas inicial adicionando los desplazamientos
y momenios de segundo orden que se generan mediante
iteraciones hasta que se considere que los esfuerzos
mducidos ya no sean significativos

6.3.3 Calculo de la resistencia mecanica de los
elementos estructurales

Para el disefio de los elementos estructurales del poste se
deben emplear los dineamientos del documento de
referencia [1].

6.3.4 Diametro maximo de los postes

S1 Comisién requiere de un didmetro maximo entre aristas
externas de postes poligonales se debe especificar en las
Caracteristicas Particulares.

6.4 Caracteristicas de los Materiales o

E! material no debe tener defectos, grietas, torceduras,
abolladuras, cortes mal ejecutados y rebabas producto de su
fabricacién.

6.4.1 Placas

Ei acero que se emplea en la fabrnicacidn de los postes debe
cumphir con alguna de las siguientes referencias en funcion
de su disefio

a) Véase referencia [5], grado 60, con f, minimo
de 413,7 MPa.

b) Vease referencia [5], grado 65 con f, minmo
de 448,2 MPa.

c) Véase referencia [3], con f, mimmo de 248,1 MPa,
6.4.2 Tornillos, anclas y tuercas
El didmetro minimo de los tornillos es de 13 mm.

Los tornillos y tuercas debe cumplir con alguna de las
siguientes documentos de referencia (6], (7). [8]y 9]
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Fuste

longitudinal de una
seccion. x 25 mm
loengitudinal de
empotramienio
entre secciones. +10% -2% conla
carga especificada
diametro: -6 mm + 13 mm
perpendiculandad de

la placa de base con

el fuste: 1480
centrado del poste en
la placa base. 6 mm
elevacion desde la base
escalones, + 46 mm, -0
placas para sujecidn
de brazos + 50 mm

Placas de sujecidn de brazos

largo, ancho, diagonal
o diametro: +51 mm, -3 mm

altura: +5mm
perpendicularidad con

respecto a la cara del poste” 1 2 © (véase figura 1)

Brazos

longitud. +25 mm
localizacién + 6 mm
diametro. =6 mm
ctreunferencia: +7 mm

desviacion horizontal de la punta del brazo con
respecto al eje del poste + - 1 % de su longitud
medida desde el eje del poste a la punta del brazo
(véase las figuras 2A y 2B)

Barrenos

El didmetro de los barrenos debe ser de 3,2 mm mayor que

el didmetro del tornillo respectivo, Para barrenos de anclas
en placa de cimentacion debe ser de 9,5 mm mayor al

diametro del ancla.

La conicidad de los taladros punzonados no debe exceder de
1.2 mm entre didmetros maxime y minimo.

El acero de fabricaciéon para anclas debe ser: 6.5.3
~ para redondo, Véase referencia [1Q], con f, minimo
de 5149 Mpa,
- para varlllas corrugadas, f, minimo de 411,9 MPa.
Para los postes con placa de base, su conexibn a la
cimentacion debe ser por medio de anclas roscadas.
La longitud de anclaje minima debe cubris Yos ineamientos
del documente de referencia {2].
6.4.21 Par de apriete de tornillos
El torque recomendado esta dado por la siguiente férmula
empirica.
T=[D*K*W*Fy*At] /1000
Donde
T = Torque a aplicar, en N'm
D = diametro nominal del tornidlo, en mm
K = factor de friccion que depende de la superficie.
A definir per el usuario -
K = 022 para superficies no lubricadas
K = 0,20 para superficies glavanizadas, inmersion en 6.5.4
caliente
K = 0.17 para superficies electrogalvanizadas
K = 0,15 para superficies lubricadas
W= Porcentaje de ia cedencia dei acero del tornillo a
utihzar
w = 0.42 recomendado
w = 0.56 maximo a utilizar
Fy = Esfuerzo de cedencia de! tornillo
Fy = 861,84 Nimm? para tornilo, véase referencia [6].
tipo !, con diametro de 6.36 mm a 25,4 mm 6.5.5
Fy = 723,94 N/mm? para tornillo, véase referencia {6],
tino |, con didmetro mayor a 254 mm hasta
38.1 mm
Fy = 1034.21 N/mm? para tornillo, véase referencia (8],
con diametro de 6,36 mm a 38,1 mm
At = Area de esfuerzo en tension del tomillo, en mm?
6.5 Tolerancias y Ajustes de Fabricacion
6.5.1 Anclas
- longitud- +152mm, -0
- longitud de ia rosca: +51tmm, -0
- longitud de galvénlzado +305mm, -0 6.5.6
6.5.2 Placas de base
- jargo. ancho, diagonal
o diametro +51mm, -0
localizacion de circulo
de barrenos. + 3mm
expaciamientro entre
harrenos +3mm
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Las tolerancsas son, entre.
- gramiles 0.4 mm
- centro de barrenos 0.8 mm

- centros de grupos
de barrenos: 1,6 mm

L.as distancias a los bordes y espactamientos minimos entre
centros de fornillos se especifican en el documento de
referencia [11].

6.6 Doblado

El fabricante debe evitar la cristalizacion de! matenal en la
fabricacidn de los miembros a base de placa doblaga Las
limitaciones en el doblez se expresan mediante el cociente
del radio interior del doblez al espesor, esta relacion debe
ajustarse al documento de referencia [11]

6.7 Soldadura

El empleo, disefio y pruebas de las soldaduras debe
ajustarse a los lineamientos de los documentos de referencia
[1)y{12], ademas

a) Todas las soldaduras deben ser realizadas por
personal calificado

b) Mo se permite reahzar soldaduras a la intemperie
durante tiempo himedo ni cuando la temperatura
sea menor de 10 °C

c} Las soldaduras se inspeccionan visualimente. En
taso de duda de su cahdad se deben realizar las
pruebas necesarias.

d) Tedas las soldaduras deben estar libres de
burbujas.

e) Las soldaduras longitudinales deben tener un
minimo de 80 % de penetracion para placas con
espesores hasta de 9.5 mm. los espesores
mayores deben tener el 80 % de penetracion. Las
soldaduras circunfergnciales deben tener un
100 % de penetracion.

f) Los materiales para las soldaduras estructurales
deben cumplir con la prueba de impacio “Charpy”
con un valor mimimo de 20,34 N-m

g) La scldadura jongitudinal para la porcion hembra
del traslape debe soldarse por dentro y por fuera
para lograr una penetracion del 100 %

h) No se aceptan fustes formados por dos tramos
unidos a base de soldadura transversal.
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6.8 Ingenieria de Detalie

a) Todas las partes deben disponerse de tal modo
que no acumulen agua de liuvia. S1 no puede
evitarse esta situacion, deben proveerse de
orificios de desague.

b) Las secciones telescopiadas deben detallarse
para una longitug de acoplamiento igual o mayor a
1,5 veces el diametro interior de la seccion
hembra. Ademas debe llevar una marca en bajo
relieve por punto de golpe que indique e! limite del
empalme y el alineamiente del mismo.

Cada seccion debe llevar en caras opuestas
orejas, el disefo de éstas estara en funcion del
equipo ¥ la fuerza de acoplamiento.

c) Los postes directamente empotrados deben ilevar
una chaqueta de placa de acero con fy minimo de
248,1 MPa de 6 mm de espesor por 760 mm de
largo, sobresaliendo 560 mm de la linea de tierra
También se requiere una placa estabiizadora de 6
mm de espescr x 380 mm de ancho atornillada a
la base del poste.

d) La suecién de cada brazo se debe hacer con
6 tormilios minimo.

e) Todos los tomillos deben llevar tuerca vy
confratuerca o tuerca y roldana de presion, que
despues de apretados quede una longitud libre de
5 mm.

f Las anclas deben llevar tuerca de nivelacidn,
tuerca de sujecion y contratuerca, después de
apretadas las tuercas deben quedar como minimo
11 mm libres de longdud de cuerda Las anclas de
cada posie se deben marcar con el nombre del
poste y Su nGmero consecutivo para  su
wentificacion.

g) Los postes deben llevar una placa para
identificacion de § cm de altura por 8 cm de largo
por 3.2 mm de espesor y soldada a 50 ¢cm arriba
de la base, en esta placa se deben estampar
3 renglones con los siguientes gatos.

- 1er. renglén: Nombre del poste
Nivel
Numero consecutive de posie
- 2do. renglén Tipo de acero de fabricacion
- 3er. rengldn Nombre del fabricante y afo de

fabricacion

El estampado de estos datos debe hacerse a golpe con
dados de acero de 12,7 mm. Esta placa ya grabada se debe
soldar al poste antes del galvanizado.
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h) Las piezas deben llevar ta marca de identificacion 6.9 Proteccidon Anticorrosiva
con el nombre y el numero consecutivo en sobre
relieve segun los planos de montae y de taller 6.9.1 Galvanizado

Esta se debe estampar antes del galvanizado. Los
numeros y posicion deben ser claramente legibles
y tener cuando menos 5 cm de aliura. La Comision
proporciona la nomenclatura correspendiente a
cada poste,

i) En el onficio para drenar el galvanizado que tiene
la placa de sujecion del brazo se debe colocar un
tapdn de plastico para evitar que aniden las
abejas

6.8.1 Escalones

Los postes deben estar provistos de soportes para atornillar
los escalones

lLos escaiones deben estar localizados a parir de 3 m de la
horizontal del terreno. espaciados aliernativamente 40 cm en
sentido vertical y en un arco de 50 cm en el sentido
horizontal, s1 el didmetro del poste es mayor de 30 cm.
Cuando el diametro del poste sea menor a 30 cm, los
soportes se deben colocar a 180 °. Se deben colocar cuatro
sopories para escalones de trabajo, 1.2 m debajo de la
Interseccion de cada braza con el fuste. La longitud minima
para apoyar el pie en los escalones debe ser de 155 mm
mirimo, como se muestra en la figura 3.

6.8.2 Sujetadores para cinturdn de seguridad

Se deben instalar dos orejas en forma de omega de acero
redonde de 16 mm.de didmetro, para sujetar el cinturdn de
segundad a un metro ariba de los escalones de trabajo,
también se deben instalar en los extremos de los brazos.

6.8.3 Barrenos especiales

Para la conexidn a tierra del poste y la placa de peligro se
requieren barrenos de 13 mm de diametro. Su posicidn se
indica en los dibujos correspondientes.

6.8.4 Herrajes

El fabricante de los postes debe surinisirar, cuando asi se
solicite, los accesorios necesarios para la sujecién del cable
de guarda y cadena de aisladores, debe tomar en cuenta la
especificacion CFE 2H1LT-01

6.8.5 Plantillas de localizacion de anclas

E! fabrncante de postes debe sumimustrar plantillas de
localizacion de anclas para cada tipo y nivel del poste. Las
caracteristicas, el matenal y el numero total se indica en las
Caracteristicas Particulares.

Todos los elementos de los postes incluyendo las anclas de
cmentacién, deben ser galvanizados por el métodc de
inmersién en calente, después de haber sido cortados y
taladrados; dicho galvanizado debe ser especial y cumpir
con la norma NMX-H-074.

El galvanizado, debe quedar liso, contnuo y uniforme sin
deformaciones por calor, burbujas, gotas y rugosidades en la
superficie, bordes y parte interna de las placas, ni manchas
producidas per arrastre de sales {fundentes)

6.9.2 Recubrimiento

Cuando los postes galvanizados van a estar expuesios en
ambiente marino y/o industrial deben ser recublertos por el
exterior con ef siguiente sistema de recubrimiento.

a) Limpiar la superficie aplicando el método
CFE LSO, de acuerdo con Ja especificacion
CFE D8500-01.

b) Preparar ia superficie aplicando un mordentador
CFE P17, a un espesor seco de 13 pm de
acuerdo con la especificacion CFE D8500-02

c} Aplicar un pnimario vinil-epoxico fosfato de Zinc
oxido CFE-P21 en dos capas con un espesor seco
por capa de 25 um y un acabado epdxico altos
stlidos CFE-43 en una capa con un espesor Seco
de 125 um en color 24 marfil de acuerdo a ias
especfficaciones CFE LOOOC-15,
CFE D8500-01 y CFE DB500-02

7 REVISION AL DISENO DE POSTES

74 Generalidades

El orden de las revisiones del disefio de los postes, asi como
los docurnentos y dibujos que el contratista debe adjuntar los
documentos que se indican a continuacién.

7.2 Dimensiones Generales y Distancias Eléctricas

Este dibujo debe contener la snformacidon solictada en el
inciso 6.1 de esta especificacion.

7.3 Analisis y Disefio
Se debe entregar, la documentacion siguiente:
a) Memoria de calculo detallada Junto con los
resultados se entregan los datos de entrada impre-

s0s ¥ en un medio electrénico que se indica en las
Caracteristicas Particulares.
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b) Propiedades prismaticas de las secciones que se 8 ENSAMBLE
utihzan en &l disefio.
El método de ensamble entre secciones de postes
¢) Tabla-resumen donde se indica, para todos y cada telescopiados debe wmcorporarse en los dibujos del

uno de los membros analizados, lo siguierde

- nimerc de identificacién. Corresponde al numero
de la pieza indicado en el plano de cuerpo basico,

- cargas ¥y momentos de disefo,

‘- numero de la
correspondiente,

combinacion  de  carga

- espesar de placa propuesto y su resistenca,

- un analisis de deformaciones para dferenies
alturas del fuste,

- diseflo de conexiones mecanicas. Numero de
torniflos y la forma en gue trabajan (cortante
simple, doble o aplastamiento).

d) Dibujo(s}) de cuerpo basico en hojas de
884 x 555 mm, y en un medio electrdnico en
formato DWG o DXF Deben contener la siguiente
informacion.

- stlueta general del poste. Mostrar el nivel mas alto
especificado,

- estructuracion final. incluir todes y cada unc de los
perfiles que componen el poste,

- las "vistas" y detalles necesarios para identificar
1otalmente el poste y sus conexiones,

- dimensiones de anchos y alturas; tanto parciales
como generales, de los diferentes cuerpos y
niveles que conforman el poste mas alto,

- wdentificacion y estructuracién, de todos los niveles
especificados y sus pesos,

- utiizacion del poste, velocidad del viento, tipoc de
cable y tensiones mecanicas maximas para los
cuales fue disefiado,

- para estrucluras telescopiadas indicar las fuerzas
de acoplamientc para cada ensamble y el equipo
de aplicacion recomendado,

- este dibujo debe contener el siguiente enunciado
"prohibida  la  reproduccidén parcial ¢ total,
propiedad de CFE",

- lista de parles incluyendo masas unitarnas y
totales ;

e) Procedimiento de ensamble del poste.

fabrncante. utihzando métodes y equipo que no causen dafo
o distorsion de alguna parte del poste El procedirmento de
montaje debe sujetarse a la aprobacion del area usuaria de
Comisidn.

Ei poste puede ensamblarse en posicion honzontal o vertical,
Las secciones pueden acoplarse con diferentes equipos
dependiendo de su tarmano, dichos equipos se deben indicar
en los planos de montaje. Se debe especificar en los planos
de montaje la fuerza de acoplamiento necesana en cada
caso, esta fuerza debe aplicarse simultdéneamente en ambos
lados de Ia junia, independientemente del equipo utilizado.

El acoplamiento entre secciones de postes debe cumplr con
lo siguiente;

a) Las secciones no debhen tener obstacuios en la
fongitud de empotramiento. Debe tenerse cuidado
con la costura de la soldadura de las dos
secciones para orentarse de tal forma que los
brazos, escalones, entre otros, puedan colocarse
posteriormente sin que tenga que girar el poste

b) Alinear y ensamblar las juntas,
c) Colocar firmemente el equipo de ensamblado.

d) Ensambiar las secciones con la fuerza
especificada, hasta que los tramos dejen de

deslizarse. Verificar que la actual longitud final de .

empotramiento cumple con las tolerancias

€) En casc de haber realizado la maniobra en
posicion honzontal, no intentar levantar el poste
ensamblade s haber colocadoe un dispositivo
metalico en las orejas, que /mpida que se separen
las partes ensambladas.

f) No debe emplearse grasa para facilitar el
acoplamiento entre secciones.

9 CONTROL DE CALIDAD
9.1 Pruebas de Rutina

El proveedor debe ensambiar el lote completo de postes
después de galvanizados, hasta las marcas de
empotramiento con la fuerza especificada, desensamblarlos,
limpiarlos y repararios en caso de dario ¥ tener las evidencias
cbjetivas de esta actividad.
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9.2 Pruebas de Aceptacion

Una vez realizadas las pruebas de rutina, se deben tomar ias
muestras representativas del lote de postes presentados a
imspeccion de acuerdo al plan de muestreo, normal,
nwvel 1, mvel de inspeccidbn 1.0 (véase tabla 3) vy
ensamblarlos hasta su marca de empotramiento con la
fuerza especificada, supervisado por el personal de la
Gerencia del LAPEM. que demuestren que dicho lote
cumple con el ensamble y linealidad de los postes. En esta
operacidn se permite utlizar lubricante que facilite la
maniobra de ensamble en planta, para después
desensamblarlos y repararlos en ¢aso de dafio y limpiarlos.

La Comisién se reserva el derecho de obtener muestras para
efectuar pruebas de los materiaies por suministrar

Msentras el wnspector de la Gerencia del LAPEM no de la
aprobacion por escrito de las pruebas de aceptacion, el
proveedor no debe embarcar ni entregar el materal.

9.3 Pruebas de Prototipo
9.31 Generalidades

a) Con el objetc de venficar el disefio, y su
comportamiento se deben llevar a cabo pruebas
protoupo de los postes, si el area usuaria lo
establece en las Caracteristicas Particulares.

b) Los postes de prueba deben fabrncarse a las
alturas maximas especificadas y con materiales de
las mismas caracteristicas y especificaciones con
los que se suministra el contrato

c) Las pruebas de prototipo se deben Ylevar a cabo
en un campo de pruebas que reiuna las
condiciones necesanas para la aplicacion de las
cargas y la medicion de los esfuerzos vy
deformacion

d) Las cargas de prueba se deben transmitir
completamente al poste tomando en cuenta las
pérdidas que pueda nducr el sistema de
aphcacién. Las cargas debidas a cables se deben
aplicar, en herrajes simiares a los que se tendran
en la linea,

e} Los posies deben ser probados para lodas las
combinaciones de carga que se eslablecen en el
Inciso 6.3.1.2 de esta especificacion.

f Antes de niciar las pruebas., todos los
instrumentos de medicion deben ser calibrados y
las curvas de calibracion correspondientes deben
estar disponibles durante los ensayos. Dichos
instrumentos deben tener aproxtmaciones de
medicion con muttipios de 98 N.

9)

h)

9.3.2

b)

. €}

d}

9.3.21

a)

b)

€)
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Durante el desarrollo de las pruebas deben estar
presentes los Inspectores de la Gerencia del
LAPEM vy los representantes de la gerencia
usuaria.

Una vez terminadas las pruebas. el matenal
utiizado en el prototipo debe dentficarse con
pintura para las verificaciones requendas por la
Gerencva del LAPEM. Este matenal no se
considera como parte del suministro

Desarrollo de las pruebas

La prueba se debe desarrollar conforme a lo
establecido en el documento de referencia [1] que
consiste en determinar 10s maximos niveles de
esfuerze de cada miembro del poste durante e!
desarrollo de la  pruebha, para esto es
recomendable utilizar deformimetros eléctricos
{"strain gauges")

Los postes de prueba deben ser montados sobre
una cimentacion rigida, asegurandola en la base.

Se deben instalar todos los dispositivos de
medicién necesarios para registrar los esfuerzos y
deformaciones durante la prueba.

Se deben ubtcar uno 0 mas puntos a lo largo del
eje come punios de aplicacien de carga para
considerar el efecto del vienio sobre la estructura.

Se debe colocar el sistema de cabieado requendo,
en fos puntos de sujecién l‘ocalizados en los
brazos para aplicar las combinaciones de carga
que deben ser probadas.

Aplicacién de cargas

Para cada una de las combinaciones indicadas en
elinciso 6.3.1.2, las cargas se deben aplicar al 50,
75. 90, 95 y 100 % de la carga especificada, al
llegar al 100 % 'a carga se debe mantener durante
5 minutos.

En cada etapa de incremento de carga se deben
tomar lecturas de los desplazamientos que
presenta el poste.

Las cargas son liberadas totalmente después de
cada Incremento, excepte en algunas situaciones
gue no son criticas.

La descarga debe controlarse para evitar
sobrecargar algun miembro del poste.

Lgsozzs J Rev
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9.3.3 Condiciones de rechazo
No se debe aceptar el poste cuando se presente alguna de
las siguientes condiciones.

a) No soporte la aplicacion de la carga maxima
durante el tempo establecido, presentandose falla.

b} Cuando se rebasen los limites establecidos de
deformacion o no se recupere el 75 % de a
deformacion maxima, en un lapso de una hora
después del ensayo, o bien, si a juicio de
Comision. la deformacién no elastica, afecte el
comportamiento eléctrico del poste.

9.3.4
9.3441

Informacién para pruebas
Antes de las pruebas

Es oblgacién del fabricante presentar a Comisién un
protocolc de pruebas, cuando menos con 15 dias de
anticipacién a la fecha en que se efectlen las pruebas con ia
informacion siguiente

a) Tablas de carga que se aplicaran en la prueha.
b} Datos para aplicacion y control de las pruebas.

c) Certficados de calidad del material que se utilizd
en la fabncacidn del poste.

d) Carta en ia que acepta, que los disefios de los
postes son propiedad de Comision y se
compromeie a entregar toda la informacion
necesaria, como planos de montaje y memonas de
caleulo. ‘

9.3.4.2 Después de las pruebas

Una vez efectuadas las pruebas del poste el proveedor debe
entregar en un plazo de 15 dias despuas de la prueba un
informe detallacdo, en donde describa la forma en que se
efectuaron dichas pruebas. £l informe debe contener:

a) Esquema de tipo del poste donde se muestren las
cargas cofrespondientes a cada una de las
hipdlesis que se probaron.

b) Esquema del poste en donde se muestra la
localizacion exacta de los dinamometros utlizados
v las regletas, y en su €aso deformimetros.

c) Tabla de registro de lecturas de los dinambdmetros
conleniendo.

- su localizacién y nimero de identificacion,
- direccion de las cargas aplicadas, y o descnipcion

de las diferentes partes del poste en donde se
apiicason

9 de 23

d) Dibujos revisados, empleados en la fabricacion del
poste probado.

e) Tabla de registro de las deformaciones del poste
en las direcciones siguientes’

- direccion transversal,
- direccion jongitudinal.

f} Tabla de registro de calbracion de los
instrurnentos de medicion de fuerzas despues de
las pruebas, con valores crecientes de 1,961 kN
hasta el valor maximo en prueba y certificado de
verificacion de fa maquina calibradora.

g) Certificados de calidad de los matenales utilizados
en la fabricacion del poste.

h) Renpore fotografico del desarrollo de las pruebas.

10 EMPAQUE Y EMBARQUE
10.1 Empaque
a) La tornilleria y accesorios deben empacarse en

cajas de madera.

b} E! proveedor debe marcar las ¢ajas para su rapida
identficacion con lo siguiente: siglas de CFE,
destino, nimero de contrato, producto, masa y
siglas de proveedor o marca.’

10.2 Embarque

Los postes deben embarcarse conforme a las normas de
referencia NRF-001-CFE y NRF-010-CFE.

El proveedor debe tener cuidado durante e mango del
poste. las partes no deben golpearse, arrastrarse,
deformarse ni rasparse. En caso de que alguna pare
presente alguno de estos inconvenientes Comision se
reserva el derecho de rechazar los postes sin descargarlas
en el almacén o sitio.

No se permite embalar secciones contenidas en otras de
mayor didmetro para fines de transporte

11 INFORMACION REQUERIDA
111 Con la Propuesta

La propuesta del proveedor debe inclur la siguiente
informacion:

a) Cuestionario comercial debidamente llenado.

b} Cuestionario técnico debidamente llenado.

rgauzza | Rev
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c)

d)

e)

g

h)

Dibujos de dimensiones generales de los postes

Memona de célculo de las cargas que se
consideraron para el diseno de los postes.

Los elementos mecanicos de los postes para
todos los niveles.

Las masas de los postes para todos los niveles.

Carta en la gue acepta, en caso de resultar
ganador, que los disefios de los postes seran
propiedad de Comisidn y se compromete a
entregar toda la informacién necesaria, como
planos de taller y memonias de calcule

Informacidn solicitada por la Comusion.

10 de 23
11.2 Con la Entrega del Poste

Por cada poste, el proveedor debe entregar, integrado en la
caja de tornillos, un instructivo de montaje y almacenamiento

12 CARACTERISTICAS PARTICULARES

Las Caracteristicas Particulares que Ila Comision
proporciona al solicitar la cotizacion de los posies metalicos
para linea de transmusidn y subtransmision, son
complemento de la presente especificacicn y estan
conienidas en la forma CPE-307 anexa a esta especificacion.
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13 CUESTIONARIO GENERAL

131 Generalidades

11 de 23

El hcitante debe proporcionar a Comision los datos que se piden en &l cuestionano de este capitulo, acomparando copia del mismo
en cada ejemplar de la propuesta Asi mismo debe cumplir con lo indicado en las bases de 1a iicitacion.

El licitante debe sumirestrar con su propuesta, la informacion adecuada en los espacios previstos. Se debe llenar un cuestionario
por cada tipo de poste indicado en las Caracteristicas Particulares.

13.2 Datos y Calificaciones

Ellicitante debe suministrar una sta de instalaciones en las cuales haya sido utilizado su equipo. con caracteristicas de operacion y
diserio similares a lo especificado, para lo cual debe utiizar un formato de tabia como el indicado en ia tabla C1

TABLA C1 - Instalaciones donde se ha instalado equipo del licitante de tamafo y caracteristicas similares

|
. Caracteristicas de la linea Fecha de
s Numero de
Proyecto Localizacién postes Tension Namero de puesta en
nominal circuitos servicio
f—
NOTA: Cuando no s¢ requiera llenar upa parte del cuestionario debe marcarse con una linea discontinua. En caso de no ser suficiente

esta hoja, se deben adjuntar hojas adicionales utilizando el mismo formato.
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13.3 Caracteristicas Garantizadas
13.31 Para cada tipo de poste
a) Tipo de poste por su uso o utiizacion:
b) Tension de operacion de la finea: kV
c) Numero de circuito por linga-
d) Velocidad del viento regional considerado: km/h
e) Proteccién anticorrostva:
f) Recubnmiente extenar, en ambiente manno
g) Tipo de apoyo del poste.
h} Identificacion del poste.,
i} Cargas de disefio consideradas.
transmutidas por los cables
por accion del viente sobre el poste
masa del posie
masa de las cadenas de aisladores de 10s herrajes
cargas por acumutacion de hielo
(cuando se indique en las Caracteristicas Particulares)
cargas por construceién y mantenimiento
)] Resistencia mecanica de los elementos estructurales.
K) Tornitios y placas de conexién;
1) Soldaduras;
m) En postes con placa base lado y espesor de Ia placa base
numero de anclas y su longitud
n) Longitud de acoplamiento de las secciones.
[ 930226 | mev | sa0s30 | esoe2s | 000117 | 020719 I | 1 l !
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o) En postes directamente empotrados:
- caracteristicas de ia chaqueta de placa de acero
- caracteristicas de la placa estabilizadora
- longitud de empotramento

P) Diametro maximo de los postes
(medido entre aristas extrernas de postes poligonales)

q) Deformaciones elasticas admisibles

r) Localizacion de los soportes de escalones enchufables
s) Localizacion y caracleristicas de tos escalones de trabajo
t) Localizacién de sujetadores de cnturén de seguridad

u} Locaiizacion y caracteristicas de |os barrenos de conexion a tierra

v) Localizacién y caracteristicas de los brazos:
- lecalizacidon
- longiud
- forma de la seccion
- dimensiones

- matenal empieado

13.3.2 Dibujos de dimensicnes y requisitos de aislamiento incluidas

a) Dimensiones generales de posies.
b} Disposicion de fases
c) Requisitos de aislamienio de los postes

d) Extensiones para Ias cuales se disefian los postes.
e) Detalles de sujecién de los cables.
f Detalles de conexion a tierra.

1333 Dibujos e Informacion para pruebas incluidas

a) Dibujos de montaje y hista de matenales del poste de prueba,

b} Dibujo de dimensiones basicas del poste para prueba incluyendo placas base y anclae.

13de 23

mm

mm

c) Tablas de los casos de carga que se van a probas y las cargas que se deben aplicar en cada prueba,

dy Analisis y disefio de la placa base y anclaje.

e) Tabla de caracteristicas fisicas del material utiizado en 1a fabricacion de! poste.
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13.3.4
a)

b)

<)
d)

€)

13.3.5
a)
b)
c)
d)
e)

13.4

14 ¢e 23
Dibujos e informacion incluidos después de las pruebas
Esquema de! ipo de poste donde se muestran las cargas corespondiente a cada una de las hipdlesis que se probaron.

Esquema del poste en donde se muestra la localizacién exacta de los instrumentos de medicién de fuerzas ushizados y
ias regletas y en su caso deformimetros.

Tabla de registro de las lecturas de los instrumentos de medicion.

Dibujos revisados empleados en la fabncacion del poste probado.

Tabla de registro de las deformaciones del poste en las direcciones siguientas.

direccién transversal,

direccion longitudinal.

Dibujos dimensiones y distancias eléctricas incluidas conteniendo la siguiente informacion
Dimensiones generales del poste.

Distancias eléctricas

Distancia del brazo inferior al piso del nivel 0 (cero).

Distancia entre brazos.

Diametros exteriores en la base y corona medidos entre aristas opuestas.

Informacion

El hcitante entrega con su propuesta la siguiente informacion.

a)
b)
c)
d)
€)
f)
g)

h)
13.4.1

Cuestionario comerctal debidamente llenado.

Cuestionario téenico debidamente llenado

Dibujos de dimensiones generales de os postes.

Memoria de calculo de las cargas que se consideraron para el disefio.
Las reacciones de los postes para tados los niveles.

Las masas de los postes para todos los mveles,

Carta en la que acepta, en caso de resultar ganador que los disefios de los postes seran propiedad de la Comisidn y se
compromete a entregar toda la informacidn necesana, coma planos de taller y memoria de caiculo.

Informacion solicitada por Comision.

Programa de entrega de Informacién

Después de la formalizacion del contralo el licitante se compromete a entregar la siguiente informacidn dentro de los plazos
senalados por ta Comision,

calculos y dibujos para la revision por parte det drea usuana de CFE,
dibujos defimtivos,

programa de fabncacion,

programa de inspeccion,

masas uniiarias de cada uno de los postes para sus diferentes componentes
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13.5 Responsabilidades

Ei licitante confirma y garantiza que acepta todos los tarminos y condiciones que se indican en esta especificacion y en las bases de
fa henacidn.

(Compania)

(Nombre y puesto del icitante)

(Firma)

Testigo {nombre y firma) ' Testigo (nombre vy firma)

(fecha)
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TABLA 1 - Combinaciones y factores de carga para la condicidn de carga sin hielo

17 de 23

Maxima (deflexién)

Hipotesis de carga Combinacion de carga Deformacion | Viento
_permisible
De servicio (suspension) (PC+PA+PE}10 2% .-
De servicio (defiexidn) (PC+PA+PE+CT)1,0 3% ---
Servicio (remate} (PC+PA+PE+FL+CT} 1,0 2.5% ---
Maxima {suspension] {(PC +PA+PE +VC +VE) 1,16 — VM
(PC +PA+PE+VC +VE +CT) 1,26 -— VM

Maxima (remaie)

(PC + PA + PE + VC + VE + FL + CT} 1,26

—

TABLA 2 - Combinaciones y factores de carga para la condicion de carga con hielo

Hipdtesis de carga Combinacion de carga Viento
Maxima (suspension) (PCH+ PA + PE + VCH + VEH} 1,16 VR
Maxima (deflexion) {(PCH+PA+PE +VCH+VEH +CT) 1.26 VR
Maxima (remate) (PCH+PA+PE+VCH+VEH+FL)126 | VR |

TABLA 3 - Plan de muestreo normal, nivel de calidad ll y nivel 1,0

Letra clave del Tamano del Tamafio de la Numero de defectos
tamano de la .
muestra lote muestra Aceptaciéon Rechazo
A 2a8 2 0 1
B 9a15 3 0 1
c 16a25 5 0 1
D 26 a 50 8 0 1
NOTAS: 1 = Cuando el tamario del iote sea un (1) poste éste se inspecciona al 100 %
2 = Paralotes mayores, aplicar la norma NMX-Z-012
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Desviacion del brazo (£ 0,01°L})

FIGURA 2A - Desviacidon del brazo
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APENDICE A

CALCULO DE PRESIONES DE VIENTO

A Presiones Debidas al Viento

A las velocidades regionales corresponden las presiones debidas al viento segdn la ubicacién de la linea de transmision

A2 Clasificacion de la Linea de Transmisién Segun su importancia

El disefo de las lineas de transmision debe realizarse seleccionando un nivel de importancia, el cual esta relacionado con el
periodo de retorno de la velocidad regional Con este concepto en el Manual de Obras Civiles Diseno por Viento (MOC-DV), Tomo |
Inciso 4.3, se presentan los niveles de importancia y en el 4.6 2 se presentan sus pariodos de retorno asoclados

A3 Seleccion de la Velocidad Regional, Vr

El MOC-DV contiene 5 mapas con las velocidades regionales para la Repulblica Mexicana, con los pericdos de retorno para

10.50,100,200 y 2000 afios Una vez seleccionado el periodo de retorno y locaiizada la linea de transmisién, se determina la -

velocidad regional. Normalmente se selecciona para un penodo de retorno de 50 afos a menos que en las Caracteristicas
Particulares se indique otro penodo.

Ad Determinacion de la Velocidad de Diseno, Vd
Es la velocidad que a partir de la cual se calculan los efectos de viento sobre las estructuras de soporte, cables y aisladores,

La velocidad de disefic en km/h, se obtiene con la siguiente ecuacion,

Vd=Ft Fa Vr
Donde
Ft = Factor que depende de ta topografia del tramo de la linea de transmision en estudio, (adimensional}.
Fe = Factor que toma en cuenta el efecto combinade de las caracteristicas de exposicidn local y de la variacion de la
velocidad con la altura (adimensional).
Vr = Velocidad regional que le corresponde al tramo de fa linea en estudio (kmth).
A4 Factor de topografia Ft

Este factor toma en cuenta, el efecto topografico locat del sitio de desplante de las estructuras de! tramo de la linea de transmision
en estudio, asi como el efecto en [os cables, se define en ta tabla 1.5 del MOC-DV.

A4.2 Factor de exposicion Fo

Este factor refleja la vanacion del viento con respecto a la altura, asimismo considera las caracteristicas de rugosidad que se
presentan alrededor del tramo de Ia linea en consideracién

En la tabla 1.1 del MOC-DV se indican cuatro categorias de terrenos conforme al grado de dicha rugosidad. Normalmente se
selecciona la categoria tipo 2, a menos que en las Caracteristicas Particulares se indique ofra categoria de terreno,

Si el tramo de la linga de transmisidn cruza diferentes tipos de terreno se debe seleccionar la que ocasione los efectos mas
adversos.
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E! factor de exposicién se obtiene de acuerdo con las expresiones sigulentes’

Fa:l.Sﬁli%:l s1 2 £10m

Fa=l.56{i“} st 10 £z 26
o

Fa=156 5110 z=268

Donde

o = Es la altura a partir del nivel de terreno de desplante, por encima de la cual 1a vanacidn de la veiocidad del viento no es
importante y se puede suponer constante, a esta altura se le conoce como allura gradente; oy Z deben estar dadas en
metros.

x = Es el exponenie que determina la forma de la variacion de la velocidad del viento con la altura y es adimensional.

Z =  Alra al centro de gravedad de la flecha del cable.

Los coeficientes = y o estan en funcién de la rugosidad del terreno y estan dados en la tabla 1.4 det MOC-DV
A5 Presion Dinamica de Base gz

Cuando el viento actia sobre un obstaculo, genera presiones sobre su superficte que varian segdn la intensidad de la velocidad y
la direccion del viento. La presién que ejerce el flujo del viento sobre una superficie plana perpendicuiar a éi, se denomina
comunmente presidn dinamica de base y se determina con la siguiente ecuacidn:

Qz =0,0000471 G vd?

Donde-
G = Factor de correccion por temperatura y por aitura con respecto al nivel del mar, adimensional y se define con la siguiente
expresion.
_ 2,94 Q
T 2734+
Donde
aQ = Presion barometrica, estd en funcién de la altura sobre el mivel del mar y se indica en la tabla A 1.

TABLA A1 - Relacidn entre la altitud y la presion barométrica

Altitud (msnmj} Presion barométrica

0 101,32
500 95,99
1000 89,92
1500 8466
2000 79,99
2500 7533
3000 70,66
3500 £5,99

NOTA: Puede interpolarse para valores intermedios de la altitud.
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T =  Temperatura ambiental en °C, en la tabla 1.1 (b) del MOC-DV, se indican la ubicacion, alilud y temperatura media anual
de las ciudades mas importanies de ia Repubhca Mexicana
Vd = Velocidad de disefo, en km/h, definida en el inciso A 4 de este apéndice,
Qz = Presidn dinamica de base a una altura z sobre el nivel del terreno, en kPa.

El factor de 0,0000471 corresponde a un medio de la densidad del are (p = 1,2255 kg.’m3 para 15 °C y al nivei del mar.
A6 Presion del Viento Sobre Compconentes de la Linea de Transmision pz

Las presiones del viento sobre estructuras de soporie y cables de la finea de transmision, se obtienen considerande el efecto
dinamico del viento. Estas presiones se pueden obtener a partir de presiones equivalentes que emplean factores de respuesta
dinamica, los cuales dependen de las condiciones de fluo y de las propiedades dinamicas de los componentes.

También es necesario tomar en cuenta la forma del componente. En términos generales, la presion Bctuante sobre un sistema
determinado de estructura de soporte-cable, en kPa, pz se obtiene con la ecuacidn.

Pz = Fg Ca qz

En donde e! coeficiente Ca se denomina coeficientes de arrastre y es adimensional, Fg es un factor de respuesta dinamica
dependiendo siI se trata de la estructura de soporte o del cable.

A.B.1 Presidn equivalente del viento sobre estructuras de soporte

La presion equivalenie que ejerce el viento sobre una estructura de soporte, de celosia o poste se calcula con la siguiente
expresion

Pz = Fgt Cat qz

Donde:

Pz = Preston dinamica equivalente, a la altura z, que se a plica en forma estatica a la estructura, en kPa

Fgt =  Factor de respuesta dinamica de estructuras.

Cat = Coeficiente de arrastre de la estructura en direccion del flujo del viento, adimensional.

Se calcula como se indica en et MOC-DV Tomo | incisos 4 82.11.3y4.8.2.12.
qQz =  Presidon dinamica de base a |a altura sobre el terreno 2. Se define en el inciso A.5 de este apendice
A6.2 Factor de respuesta dinamica de estructuras de soporte

- \ .
ac’ 2
- 1 10 1
Fgt = N\ = 1+1286 K , A
o 1
8z 0/ |1+0563-°
5
L J

Donde.

g: = Factor de rafaga, para convertir velocidades de un lapso de promediacién de 3 s a un lapso de 10 minutos, es
adimensional y puede calcularse conforme al Tome Hl inciso 4.6.1 del MOC-DV. Para estructura se toma un lapso de
promediacion de 3 s.

¥ = Factor de variacion de potencia, es adimensional y se toma en funcion del tipo de terreno de [a tabla A2

Ls = Escala de turbulencia del viento, en metros y se toma en funcidn del tipo de terreno de la tabla A2
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Factor de rugosidad del terreno, es adimensional y se toma en funcion del tipo de terreno de la tabla A.2
Altura total de la estructura sobre el nivel del terreno, en metros,
Aftura de referencia de la estructura en metros; debe tomarse al centro de gravedad de la estructura.

TABLA A2 - Tipo de terreno, factor de rugosidad, escala de turbulencia de viente y factor
de variacion de potencia

Terreno tipo K T Ls o«
1 00030 | 72,1 0.121
| 2 - 0.0065 | 63,7 0,164
3 0.0142 53,5 0.216
4 00318 44,5 0.262

Presion equivalente del viento sobre los cabies

La presion estatica equivalente que ejerce el viento sobre los cables, se calcula con la siguiente expresion:

Donde-

1

Fgec

"

Cac

A.6.3.1

Donde.

Ls =

Pz=06Fgc Cac gz

Presion dimamica equivalente a la altura z, que se aphca en forma estdtica al cable. en kPa.
Factor de respuesta dinamica de cabies
Coeficiente de arrastre de cables, igual a la unidad.

Presion dinamica de base a la altura a la que se encuentren los cables sobre el terreno. Se define en el InCiso A5 de
este apéndice.

Factor de respuesta dinamica de cables

Fec= '3 =|1+1286 ?(19} .

g,

Factor de rafaga, para convertir velocidades de un lapso de promediacién de 3 segundos a un lapso de 10 minuios. es
adimensional y puede calcularse conforme al Tomo Il inciso 4.6 1 del MOC-DV Para cables se toma un tiempo de
promediacion de 10 minutos.

Factor de variacion de potencia, es admensional y se toma en funcion del upo de terrenc de la tabla 2.

Escala de turbulencia det viento, en metros y se toma en funcidn del tipo de terreno de la tabla 2

Factor de rugosidad del terreno, es adimensional y se toma en funcién del tipo de terreno de ia tabla 2.

Claro libre representativo ente apoyos del tramo en consideracidn, en metros.
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COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

CARACTERISTICAS PARTICULARES PARA: POSTES METALICOS PARA
LINEAS DE TRANSMISION ¥ SUBTRANSMISION

Correspondiente a la especificacion CFE J6100-54 1det
CARACTERISTICAS GENERALES DEL PROYECTO
Linea de transmision Tipo de cable de guarda
Tension de operacion (kV) Tensidbn mecanica en cables conductores
Numero de circuitos Numero de conductores por fase
Tipo de conductor ! Localizacién
Considerar acumulacion de hielo Si | 1 No |
Tensidn mecanica en cable de guarda
DESCRIPCION DEL SITIO PRUEBA DE PROTOTIPO
Atitug | Velocidad de viento Presion de viento
regional maxima En cables En estructura Aplica No aplica
{msnm}) km/h
(km/n) conductor de guarda
CARACTERISTICAS DE LOS POSTES
Utilizacién Proteccion Tipo de ldentificacion del Niveles para disefiar Diametro maximo
Anticorrosiva apoyo poste {m) (mm}
PLANTILLAS
Numero de plantillas Caracteristicas Matenal
MEMORIA DE CALCULO
Medio electronico en que se deben entregar los datos de
entrada
i 930226 1 Rev [ 940530 T 950626 ] 000117 f 020719 ] l i 1 l ] |
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ESPECIFICACION
CFE J6100-54
FE DE ERRATAS

FE DE ERRATAS

La presente Fe de Erratas deja sin efecto a la editada el 3 de junio del 2003.

Pagina 2 de 23; Incisg 6.5.6:

Dice:
6.5.6 Barrenos

El diametro de los barrenos debe ser de 3,2 mm mayor que
el diametrp del tornillc respectivo Para barrenos de anclas
en placa de camentacion debe ser de 85 mm mayor al
diametro del ancla

Debe decir:

6.5.6 Barrenos

El diametro de los barrenos debe ser de 16 mm mayar gue
el diametro del tornillo respective Para espesores de placa
mayeres de 159 mm debe ser de 3,2 mm. Para barrenos de

anclas en placas base debe ser de 95 mm mayor al
diametro del ancla

Paqina 5 de 23: Inciso 6.8:

Dice:

b) Las secciones telescopiadas deben detaliarse
para una iongitud de acoplamiento igual 0 mayor a
1.5 veces el didgmetro intenor de la seccidn
hembra Ademas debe llevar una marca en bajo
relieve por puntc de golpe que indigue el Tirmite del
empalme y el alineamiento del mismo

Cada seccidn debe Hevar en caras opuestas
orejas, e disefic de éstas estara en funcion del
equipo v la fuerza de acoplamiento

Debe decir:

b) Las secciones telescopiadas deben detallarse
para una longitud de acoplamientc iguat a 1,5 ve-
ces el diametro intenor de la seccidn hembra
Ademas debe llevar una marca en bajo relieve por
punto de golpe que indique el limite del empalme y
el alineamiento del mismo.

Cada seccion debe llevar en caras opuestas
orejas, el diserip de éstas debe estar en funcidn
del equipe y |2 fuerza de acoplamiento

ided

Pagina 20 de 23; Inciso A.4.2; cuarto parrafo:

Dice:

A4.2 Factor de exposicion Fu

Fa =136 sil0 -25

Donde:

8 = Es la altura a parir del nivel de terreno de
desplante, por encima de la cual la vanacien de la
velocidad del viento no es importante y se puede
suponer constante; a esta altura se le conoce
como altura gradiente, & y Z deben estar dadas en
metros.

o = Es el exponente que determina la forma de la
variacion de la velocidad del vientc con:la altura y
es adimensional

Z = Altura al centro de gravedad de la flecha del cable

Los coeficientes « y & estan en funcion de la rugosidad del
terreno y estan dados en la tabla 1 4 del MOC-DV. )

Debe decir:
Ad42 Factor de exposicion Fu -
Donde.
Foo=156 si -=z20
] = Es la altura a partir del nivel de terreno de

desplante, por encima de la cual la vanacidn de fa
velocidad del viento no es importante y se puede
suponer constante, a esta alura se le conoce
como altura gradiente, & y Z deben estar dadas en

metros.

x = Es el exponente que determina la forma ge la
variacién de fa velocidad del viente con la altura y
es adimensional

b4 = Altura en metros a la que se requiere determinar la

presién de viento en cables. Nommalmente se
define esta altura desde el piso al punto de
suecion del cabe, a menos que en las
Caracterisiticas Particulares se indique ofro
valor.

Los coeficientes o y & estan en funcidn de la rugosidad del
terreno y estan dados en la tabla | 4 del MOC-DV
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Pagina 21 de 23; Inciso A.5; Tabla 1; Debe decir:
Dice: A.6.2 Factor de respuesta dindmica de
estructuras de soporte
TABLA A.1 - Relacion entre la altitud y la presién
baromeétrica
1
Altitud (msnm) | Presion barométrica :
0 101,32 ] 10y |
pp— 2 . Tl — B
B 590 3599 - Fgi=—11+1286 JK (h“ .
B 1000 89.92 8- 140563 "
1500 84,66 r
2000 79,99
2500 75.33
3000 70,66 Pagina 23 de 23; Inciso A.6.3.1;
3500 | 65,99
Dice:
NOTA: Puede interpolarse para valores intermedios de la
attitud. A6.3.1 Factor de respuesta dinamica de cables
Debe decir:
TABLA A.1 - Relacion entre la altitud y la presién
baromeétrica l
Aititud (msnm) | Presion barométrica (kPa) Fae = A 1286 7\(10] o
o 2.
0 [ 101,32 : =) J1vo0g ©
500 95,99 Ls
1000 89,92
1500 84,66
2000 79,99
2500 7533 Donde.
3000 7066 g. = Factor de rafaga, para convertir velocidades de un
3500 65,99 lapso de promediacion de 3 segundos a un lapso
de 10 mimutos, es adimensional y puede
NOTA: Puede interpolarse para valores intermedios de la caleularse conforme al Tomo |l inciso 4 6.1 del
altitud. MOC-DV Para cables se toma un tiempo de
promediacion de 10 minutos
Pagina 22 de 23; Inciso A.6.2; o’ =  Factor de vanacion de potencia, es adimensional y
se toma en funcidn del tipe de terreno de la tabla
Dice: 2
A6.2 Factor de respuesta dinamica de Ls = Escala de turbulencia del viento, en metros y se
estructuras de soporte toma en funcidn del tipo de terreno de |a tabla 2
K = Factor de rugosidad del terrene, es adimensicnal y
| se toma en funcion del tipo de terreno de la tabla
- 2.
1 10y" 1 L = Claro lbre representativo ente apoyos del tramo
Fge=—=|1+ 12.86v K| — T o en congideracion, en metros
8: 0/ 1 1+0.563="
s
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Debe decir:

A.

6.3.1 Factor de respuesta dinamica de cables

.
Fgr:i; 1+12.36-Jf-($} B

& 14081
Ls

Donde

G

H-

Ls

= Factor de rafaga, para convertir velocidades de un
lapso de promediacidn de 3 segundos a un lapso
de 10 minutos, es adimensional y puede
calcutarse conforme al Tomo il inciso 46 1 del
MOC-DV Para cables se toma un tiempo de
promediacién de 10 minutos.

= Factor de vanacidn de potencia, es adimensional y
se toma en funcion del tipo de terreno de la tabla
A2

= Escala de turbulencia del viento, en metros y se
toma en funcidon del ipo de terrenc ae 1a tabla A2

= Factor de rugosidad del terrenc, es adimensional y
se toma en funcion del tipo de terreno de Ia tabla
A2

= Ciaro libre representativo entre apoyos del tramo
&n consideracion, en metros

3ded
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PREFACIO

Esta especificacion ha sido elaborada de acuerdo con las Bases Generales para la Normalizacién en CFE. La
propuesta inicial fue preparada por la Gerencia de Ingenieria Experimental y Control.

Revisaron y aprobaron la presente especificacion las areas siguientes.

COORDINACION DE PROYECTOS TERMOELECTRICOS

GERENCIA DE ESTUDIOS DE INGENIERIA CIVIL

GERENCIA DE INGENIERIA EXPERIMENTAL Y CONTROL

GERENCIA DE LAPEM

El presente documento normalizado entra en vigora partir de la fecha abajo indicada y sera actualizado y revisado
tomando como base las observaciones que se deriven de la aplicacion del mismo Dichas observaciones deben

enviarse a la Gerencia de LAPEM, cuyo Departamento de Normalzacion coordinara la revision

Esta especificacion revisa y sustituye a todas las relacionadas con prueba de penetracion estéandar y muestreo
de suelos mediante tubo partido que se hayan publicado dentro del campo de aplicacién de la presente

AUTORIZO:

DR. RAUL FUENTES SAMANIEGO
SUBDIRECTOR TECNICO

NOTA- Entra &n vigor a parlir de: 961018
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1 OBJETIVO

En esta especificacion se establece el método de prueba de penetracidn estdndar, mediante el cual se cbtiene una
muestra representativa del suelo, para propositos de dentificacion y prueba indice de laboratorio, apropiados para
suelos obtenidos con un muestreadorde tubo partido que produce una gran alteracion y deformacidn de la muestra.
También se mide la resistencia del suelo a la penetracién del muestreador.

2 NORMAS QUE SE APLICAN

NOM-008-SCFI-1983 Sistema General de Unidades de Medida
3 DEFINICIONES
31 Yunque

Parte del sistema de hincado a través de la cual el martinete golpea y transmite su energia a las barras de
perforacion

12 Malacate

Tambor rotatorio en el sistema de alzado cuerda-malacate alrededor del cual el operador enrolla una cuerda pe
levantar y dejar caer el martinete apretande o aflojando alrededor del tambor

3.3 Barras de Perforacion

Barras que transmiten la fuerza hacia abajo y la torsion a la broca He perforacion durante la ejecucion de sondeos
3.4 Sistema de Hincado

Consta de martinete, guia, sistema de caida y yunque.

3.5 Martinete

Masa golpeadora que proporciona la energia que lieva a cabo el muestreo y la penetracion

3.6 Resistencia a 1a Penetracion Estandar (N)

Numero de golpes requendos para hincar 45 cm el muestreador y que representa la resistencia del suelo a la
penetracion estandar.

3.7 Muestra Representativa de Suelo

Aquella que conserva todas las caracteristicas que tiene el suelo en el sitio a excepcion de su estructura, la cua
se altera por efectos del muestreo '

&
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3.8 Prueba indice de Laboratorio
Prueba gue nos proporciona valores aproximados de los parametros mecanicos del suelo.
4 CARACTERISTICAS
4 Del Equipo
41 1 Brocas
a) Cola de pescado, “Drag” y de cincel mencres de 162 mm y mayores de 56 mm de diametro se

puede utilizar conjuntamente con métodos de perforacién a base de rotacion y/o avance con
ademe Para evitaralteracién del suelo subyacente, no se permite el uso de brocas con descarga
lateral

b) Triconicas, menores de 162 mm y mayores de 56 mm de diametro, se pueden usar si la descarga
del fiuido de perforacién es desviada. ;

o) Helicoidales huecas, con o sin broca central. Se pueden utiizar para hacer perforaciéon. El
diametro interior de la broca debe ser menor de 162 mm y mayor de 56 mm.

d) Helicoidales de seccién completa y manuales. Se pueden utiizar con un didmetro menor .de
162 mm y mayor de 56 mm y solo si el suelo en la perforacién no se derrumba durante el
muestreo.
41.2 Barras de muestreo

Barras de acero acopladas del mismo diametro para conectare! muestreador dle tubo partido al sistema de hincado.
La barra de muestreo debe tener una rigidez (momento de inercia) igual o mayor que una barra de acero, diametro
extenor de 412 mm y un didmetro interior de 285 mm.

41.3 Muestreador de tubo partido

E! muestreadordebe tener las dimensiones mostradas en la figura 1. La zapata debe ser de acero endurecido y debe
ser reemplazada o reparada cuando se rompa o distorsione. Se permite el usc de separadores para producir un
diametro interior constante de 35 mm y el uso de canastillas para retener la muestra, debiendo anotarse en el
reporie.

41.4 Martinete y Yunque

El martinete debe ser una masa metdlica rigda y sdlda de 63,5 t 1 kg el martinete golpea el yunque y hace contacto
acero con acero.

Los martinetes utilizados con malacate y cable, deben tener una capacidad de levantamiento adicional de al menos
100 mm.

960920 L J l l L 1 ‘ ‘ L E l L
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41.5 Sistema de Caida del Martinete

Tripie-malacate -cable, caida semiautomatica y caida automatica siempre y cuando se garantice que el aparato
elevador no causara ninguna penetracion del muestreador cuando se enganche y levante el martinete

4.22 Perforacion

a)

b)

o

Generalmente se estipulan ios tramos de prueba de cada 15 m © menos en estratos
homogéneos y en cada cambio de material

El procedimiento de perforacion debe proporcionar un sondeo limpio y estable para la insercion
del muestreador y garantizar que la prueba de penetracidn se lleva a cabo en suelo inalterado
En la seleccion del procedimiento de perforacion, se deben anticipar las condiciones del suelo.

Nc se permite el uso de chifion a través del muestreador para alcanzar la profundidad deseada
de muestreo. Tampoco se permite el uso de brocas helicoidales de seccidon completa para
perforar por debajo de! nivel del agua o debajo de un estrato que confine un depodsito no cohesivo

con preston artesiana. El ademe no debe avanzarse por debajo de la elevacion de prueba previo
al muestreo No se permite el uso de brocas con descarga en el fondo No se permite avanzar
el sondeo uhlizando el mismo muestreador

El nivel del fluido de perforacion en el sondeo o en la broca helicoidal hueca se debe mantener
al mismo nivel o por encima del nivel del agua en el sitio durante la perforacion, movimiento
las barras de perforacién y muestreo.

4.3 Prueba y Muestreo

Se efectua la prueba conforme la siguiente secuencia de operaciones

a)

b)

Conectar el muestreador de tubo partido a las barras de muestreo e introducirlo en la
perforacian. No permitir que el muestreador caiga sobre el suelo que va a ser muestreado.

Colocar el martinete arnba y poner el yungue en la parte superior de las barras de muestreo Esto
se puede hacer antes de que las barras y el muestreador sean introducidos en la perforacion

Colocar la masa muerta del muestreador, barras, yunque y martinete en el fondo de la
perforacion y aplicar un golpe de asiento. Si se encuentra una cantidad excesiva de recortes

(azolve) retirar el muestreador y barras de muestreo y desazolvar la perforacion.

Marcar las barras de perforacion en tres tramos sucesivos de 15 cm de modo que el avance del
muestreador bajo los golpes del martinete pueda ser observado facilmente en cada tramo.

Hincar el muestreador con golpes del martinete y contar el numero de golpes aplicado a cada
tramo de 15 cm, hasta que ocurra cualquiera de las sigulentes situaciones

se aplican 50 golpes en cualquiera de los tres tramos de 15 cm descritos en el inciso d).
se aplica un total de cien golpes.

el muestreador no se hinca apreciablemente con la aplicacion de diez golpes consecul
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f)

)
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el muestreador avanza los 45 cm sin que se presente alguna de las tres situaciones
descritas.

Anotar el nimero de golpes requerido para hincar cada tramo de 15 cm o fraccién del mismo
Los primeros 15 cm se consideran como hincado previo al asiento. La suma del namero de
golpes requeridos para el segundo y tercer tramo de 15 cm de penetracion se denomina
‘resistencia a la penetracion estandar” o N. Para incrementos parciales, la profundidad de la
penetracién debe redondearse al centimetro mas proximo, ademas del numerc de golpes
requeridos. S el muestreador desciende debajo del fondo del sondeo con la masa estético de
las barras de perforacion o la masa de las barras y el martinete, debe anotarse en el registro de
campo. formato 7.1

Anotar la velocidad de rotacion del malacate, la cual debe ser como minimo 100 rpm

El diametro del malacate debe estar en el intervalo de 150 a 250 mm y estar libre de oxido, aceite
y grasa.

Nc se pueden uthizar mas de 2% de vueltas de cable durante la ejecuciéon de la pruéba, como
se muestra en la figura 2.

Utikizar 1% vueltas de cable, si éste proviene de la parte superior del malacate y 2% si proviene
de la parte inferior El cable del malacate debe conservarse en condiciones secas, limpias, sin
desgarres o destorcidos

Para cada golpe del martinete el operador debe dar una altura de caida de 76 cm La operacién
de jalar y lanzar el cable debe ejecutarse de manera ritmica sin detener el cable en la parte
superior de la carrera, ;

Retirar el muestreador de la perforacion y abrirlo. Registrar el porcentaje de recuperacion o la
longitud de la muestra recuperada Describir las muestras de suelo recuperadas indicando la
composicién, color, estratificacion y grado de alteracion.

Colocar una o mas porciones representativas de la muestra dentro de contenedores a prueba
de humedad (frascos ¢ bolsas) sin alterar ninguna aparente estratficacion y cerrar o sellar cada
contenedor para prevenir la evaporacion de la humedad del suelo.

dentificar los contenedores de muestras con la siguiente informacién; nombre del proyecto,
numero de sondeo, numero y profundidad de la muestra, parte superior de la muestra y numero
de golpes por cada tramo de 0,15 m, se deben proteger las muestras contra los cambtos
extremos de temperatura y registrar cualquier cambio en la muestra

REPORTE DE RESULTADOS DE CAMPO

En el registro de campo cuyo formato se incluye en el capitulo 7. debe anotarse la siguiente informacion

Obra Nombre y localizacién del sitio.
Lugar Sitio del sondeo.
asnszo 1| | | I ] T i | | L
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Fecha
Operador:
Supervisor
Equipo

Tipo de scndeo:

Sondec numero

X, Y
z:
Nivel friatico

Chbservaciones.

Fecha y hora del inicio y terminacion del sondeo
Nombre del operador.

Nombre del supervisor responsable.

Marca y modelo.

Alterado

E! nimero correspondiente.

Coordinadores en planta.

Elevacion del brocal del sondeo.

Profundidad del agua subterranea en la perforacién.

S5de 7

Condiciones ambientales, poner cualquier otra informacion pertinente

PROTECCION AMBIENTAL

En el desarrollo de esta prueba se debe cumplir con la regulacidn sobre proteccion ambiental

FORMATOS

Reporte de Registro de Campo

960920
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Zapata F Cabeza Seguro
E \ \ .
_L__ TI s 2 ni Igj] T 1 1 \ \\\\‘\\
C D ‘\
G i
A l
Tube Balin Respiradero
(50.8 2 9,525 mm}
B
A=25a 50mm E=254 £0,25 mm
B = 0,457 a 0,762 mm 413 mm
€=3493 0,13 mm F= 508 16 mm
13
b= G 1800 a 2500 mm
4.0 mm
FIGURA 1 - Muestreador de tubo partido
A
* Cable
12 Ope rador aqui

-

A

a) Rotacion en sentido contrario a fas
manecillas del reloj
aproximadamente 1 ¥, vueltas

b) Rotacien en sentido de (as
manecitlas del reio)

aproximadamente 2 Yivueltas

Malacate

Seccion A - A'

Cahle

Malacate
Operador aqui asce

Seccion B - B’

FIGURA 2 - Definicién del numero de vueltas del cable y rotacion del malacate
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ESPECIFICACION
TORRES PARA LINEAS DE SUBTRANSMISION Y. TRANSMISION

CFE J1000-50

PREFAC!O

Esta especificacion ha sido elaborada de acuerdo con las Bases Generales para la Normalizacién en CFE. La
propuesta de revision fue preparada por la Coordinacion de Proyectos de Transmision y Transformacion

Rewvisaron y aprobaron la presente especificacion las areas siguientes.

COORDINACION DE TRANSMISION Y TRANSFORMACION

COORDINACION DE PROYECTOS DE TRANSMISION A& TRANSFORMACION

.4.. 'h & wn

GERENCIA DE ABASTECIMIENTOS& R R

GERENCIA DE LAPEM .

SUBDIRECCION DE DISTRIBUCION i

El presente documento normal:zado entra en, v&gbr a partlr..de la fecha abajo md:cada {ysera actualizado y revisado
tomando como base las observacionesTque $€ denven de!la apllcacmn det mismo. - Dichas observaciones deben
enviarse a ta Gerencia de LAPEM, cuyo Departamento de Normal?%zggléuMelrologIa coordlnara la revision.

e ..,.:‘.
Esta especificacion revisa y sustituye a Ia ed1c10n de febrero del 2001,y a-todos los documentos normalizados de
CFE relacionados con torres para. Iineas de subtransrmsubn y transm%sibn que se hayan publicado

PR R o ‘((, » _,;p-». r’% . -"—
. - By L g -
. ThI B e .

R

LIAN ADAME MIRANDA
UBBIRECTOR TECNICO

NOTA: Entes en vigor a partir dea: 021128
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1 OBJETIVO

Esta especificacion  define, tpfica y establece los
hneamientos técnicos y de calidad que deben cumplir en la
clasificacidn, analsis, disefic estructural, fabricacién,
montaje, pruebas mecinicas en proiotipe y suministro de las
torres autosoportadas y con retenidas.

2 CAMPO DE APLICACION

En torres para lineas de subtransmisidn y transmisign de
energia eléctrica que adauiers 1a Comisién

3 NORMAS QUE APLICAN

NOM-008-SCFI-1993, Sistema General de Unidades de
Medida

NMX-H-004-1996-SCFI; industria Siderurgica -
Recubrmientos de Cinc por el Procese de Inmersion en
Caliente para Sujetadores y Herrajes de Hierro y Acero -
Especificacién y Métodos de Prueba

NMX-H-074-1996-SCFI|, Industria Siderurgica - Productos de
Hierro y Acero Recubiertos con Oinc {Galvanizados por
Inmersion en Caliente) Especificacién y Métodos de Prugba.

NMX-Z-012-1987, Muestreo para la Inspeccion por Atnbutos
(Partes 1, 2y 3}

IEC 60652-2002, Loading Test on Cverhead Line Structures,
NRF-001-CFE-2001; Empague, Embalaje, Embarque,
Transporite, Descarga, Recepcién y Almacenamento de
Bienes Muebies adquindes por CFE.

NRF-002-CFE-2002, Manuales Técnicos

CFE 2H1LT-01-2000, Herrajes para Lineas de Transmision

CFE 2H1LT-41-1990, Conjuntos de Herrajes para Lineas de
Transmision.

CFE DB500-01-1999, Guia para la Seleccidn y Aplicacion de
Recubnmientos Anticorresivos

NOTA: €n caso de que los documentos anteriores sean
revisados o modificados, debe tomarse en cuenta la edicion en
vigor o la uluma edicion en la fecha de ia convocatoria de la
licitacion, salvo que la Comision indigue otra cosa.

4 DEFINICIONES
4.1 Deflexion

Es el angulo maximo de cambio de direccién en la trayectoria
de la linea de transmisidn que permite la torre en estudio sin
afectar su estabihidad, de acuerdo con su disefio eléctrico y
estructural

1de 18

4.2 Ciaro Medio Horizontal

Es la semisuma de los claros adyacentes a la torre y se
uthiza para calcular las cargas transversales que actian
sobre la estructura debidas a la accion del viento sobre los
cables

4.3 Claro Vertical

Es la suma de las distancias hornizontales entre los puntos
mas bajos de las catenanas de los cables adyacentes a la
torre y se utihiza para determinar las cargas verticales, que
actlan sobre la estructura, debidas al peso de los
conductores y cables de guarda.

4.4 Utilizacion

La conuncion de los tres parametros antenores sirve para
designar el "USO" de la torre. deflexion / claro medic
horizontal / claro verticat

5 CLASIFICACION

Los diferentes tipos de torres que se solicitan en cada linea
de subtransmusién y transmusion, se indican en las
Caracteristicas Particulares y éstas deben tener clave de
disefio nomalizado, como se indica a continuacion

51 Primer Digito
Indica la tensidn de operacion®

4 para 400 kV

2 para 230 kV

1 para 115 kV
5.2 Segundo Digito
Indica el uso de la estructura.

A Suspension claros cortos
Suspensién claros medios
Suspension claros largos
Deflexion hasta 30 ¢
Deflexién hasta 90 °
Remate
Transposicién

Transicion

B »nw 4 3o < X O W

= CT (Suspensién claros largos vy

transposicion)

3

YR {Deflexion y remate)

™~
n

XYR {Deflexiones y remate)

900622 | Rev | 940805 | 970403 | 000731 | 010221 | 021115 | [ | 1]
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5.3 Tercer Digito

Indica e} numero de circuitos, para torres combinadas, se
selecciona el mayor.

5.4 Cuarto Digito
Indica el nimero de conducteres por fase
55 Hasta Dos Digitos Adicionales (Opcional)

Son para identficar aiguna caracteristica particular de 1a
torre

6 CARACTERISTICAS Y CONDICIONES
GENERALES

6.1 Dimensiones y Requisitos de Aislamiento
Electrico

La forma y configuracion de las torres debe estar de acuerdo
con la presente espeaficacion y los planos que la
complementan.

La informacion relacionada con el aislamiento eléctrico
proporcicnada en ias Caracteristicas Particulares consta
de los siguientes dibujos

a) Dimensiones generales de ias torres

b) Tipo y disposicion de la (s) fase (s} y nimero de
conductor (es)

c) Detalles de la sujecion de cables .
d) Reguisitos de aislamento eléctrico de las torres.

6.2 Caracteristicas para el Analisis y Disefio de las
Torres

6.2.1 Velocidad de viento

Para las zonas que cruza la linea de subtransmision y
transmsién y de acuerdo con |la importancia asignada a la
linea, en el documento de referencia [1] se determina la
velocidad regional de viento

6.2.2 Presiones debidas al viento

A las velocidades regionales corresponden ias presiones
debidas al wviento segun la ubicacion de la linea de
subtransmisién y transmision. En el apéndice A se indica 1a
forma de calcular la presidn de wiento, partiendo de la
velocidad regional .

6.2.3 Cargas
Los linearmientos generales para determinar las solicitaciones

de disefio aplicables a torres de subtransmisién y transmision
se fundamentan en el documento de referencia [5].

2de 19

Las lineas de subtransmusiéon y transmision estan sometidas
a vanos tipes de cargas durante su vida utl, como son

a} Cargas dehidas a la masa propia de los
componentes de la linea

b) Cargas debidas a eventos chmaticos viento,
temperaturas extremas y hielo {éste cuando se
indique en las Caracteristicas Particulares)

c) Cargas demdas a mamobras de tenddo durante la
construccién

d) Cargas por mantenimiento
6.2.3.1 Condiciones basicas de carga

En general, las condiciones basicas de carga que deben
considerarse para el disefi¢ estructural ce torres para lineas
de subtransmision y ftransmusion, son  las que se
proporcionan con los diagramas de cargas “arboles de
carga”, los cuales consideran las siguientes condiciones:

a) Cargas gue actuan directamente sobre |a torre

- masa propla de la torre, de las cadenas de
aisladores, herrajes y accesorios,

- accion del viento sobre el cuerpo de la torre,
cadenas de aisladores y herrajes.

- cargas concentradas por tendido (masa de hiniercs
y equipo, entre otros}

b) Cargas que transmiten los cables a la torre

- porla masa propia de los cables que scporta y en
su caso, por {a masa de!l hielo que se acumule en
éstos,

- porla accion del viento scbre los propios cables,

- por tensiones mecanicas en los cables
(proyectadas en las direcciones que produzcan la
carga maxima sobre |a torre) debido a condiciones
propias del proyecto, cambios de direccion de la
linea y tendido .

Las cargas anteriores se denotan mediante las siguientes
Iterales-

PE = Carga vertical debida a la masa de la torre

PA = Carga verical detnda a la masa de las
cadenas de asiadores, herrajes y accesonos

PC = Carga vertical debida a la masa de ios cables
conductores y de guarda

l7900522 J Rev
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PCH = Carga vertical debida a la masa de les cables c)
conductores y de guarda y hielo acumulado
en éstos

PVYM = Cargas verticales delndas al personal y su

equipo  respectivo, aplicadas en  las
combinaciones de carga de tendido

PM = Cargas verticales debidas a manternimiento
d)
VA = (Carga por vientc que actdan sobre las
cadenas de aisiadores y hefrajes
VG = Carga por viento que actian sobre los cables
conductores y de guarda
VCH = Carga por viento reducido que actlan sobre
los cables conductores y de guarda en los
cuales se ha acumulado hiele
VE = (Cargas por viento que actuan sobre 1a {orre
VW = Eslavelocidad regional maxima de viento
VR = Es la velocidad reducida de viento
TC = Cargas por tensiones mecanicas en [os -
cables (proyectadas en las direcciones que }
produzcan la carga maxima sobre 1a torre)
CT = Componente fransversal producida por la
tensidn maxima de los cables debida a la e)
deflexion de fa linea
6.2.3.2 Combinaciones y factores de carga
En la tabla 1 se establecen las combinaciones de carga que
deben aplicarse para el diseno estructural de torres para
lineas de subtransmusién y transmision,
6.2.3.3 Consideraciones basicas para el calculo de las
cargas
En esta seccién se planiean las consideraciones bésicas
para el calculo de las cargas que se presentan en la )
tabla 9 y que deben aplicarse para el disefio estructural de R
torres para lineas de subtransmisién y transmision
f)

a) Se incluye el factor de carga (FCV) que permite
dar una mayor confiabilidad en la utiizacon de las
estructuras para cargas verticales FCV =15

b) Se incluye el factor de carga global (FCG) que
permite coordinar la resistencia mecanica entre tos
principales componentes de la linea Asi, para
torres de suspensién FCG = 1,0; para torres de
remate y defiexion FCG = 1,18,

3de 18

En las combinaciones de carga en las que se
incluye TC. ésta se refiere a las tensiones
mecanicas de los cables aplicadas en la direccion
de estos, es decir en la direccién de la linea de
transmusion y deben siempre proyectarse en ias
direcciones longitudinal y transversal de la torre
En esta forma TC define a las fuerzas aplicables
para torres de suspension, deflexion y remate

Las combinaciones de carga "b y ¢ “tendido”, se
establecen para proporcionar un margen de
seguridad adecuado para el personal durante
estas operaciones. Para fines de disefio, en los
puntos de sujecidn de los cables {por fase cada
vez) se deben aplicar las cargas vertcales
multipticadas por un factor de segunidad de 1,5,
adicional 2 estas cargas, para las torres de
suspension, las cargas  transversales vy
longstudinales se multiplican por un factor de
segunidad de 1.1, para torres de deflexion vy
remate estas mismas -cargas ftransversales vy
longitudinales se aphca el factor de carga giobal y
agregando ademas en tedos los casos las
siguientes cargas verticales PVYM en el punte
donde se considere la mamobra de tendido

7 kN para fases de 230 y 400 kV,
5 kN para fases de 115 kV,
3 kN para cables de guarda

Con el fin de dar mantenimiento en las torres de
suspension a las cadenas de aisladores en "V, se
considera una carga vertical concentrada PM, la
cual se aplica en el gje longitudinal de la cruceta o
trabe y al centro de la cadena en "V' En la
cruceta correspondiente o trabe que se aplica esta
carga, no se combina en ese punto con alguna
otra carga, en las otras crucetas o trabe se
consideran las cargas de tendido Las cargas
verticales que se deben aplicar son las siguientes

3 conductores por fase 98.07 kN,
2 conductores por fase 65,38 kN,
1 conductor por fase 32,69 kN.

La combinacién de carga “d” ‘normal con helo”,
debe considerarse solo en aquellas zonas en las
que se tenga evidencia confiable de la aparicion
peribdica de hielo sobre cables en fineas de
subtransmisian y transmisidon y tomar en cuenta el
espesor maximo observado Para fines de disefic,
el espesor del hielo es de 5 mm, con peso
especifico de 8,8 kN/m® Para esta misma
combinacion, en |a tabla 1 se emplea la notacion
PCH y VCH para enfatizar |a recomendacién de
considerar el espesor del hielo acumulado para
evaluar el peso de los cables y el area que resulta
expuesta a 1a accion del viento correspondiente
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g)

h)

Ademas de las combinaciones de carga que se
indican en los diagramas de cargas, en las torres
de deflexidn y remate, para las combinaciones de
carga normales, se debe aplicar en uno de los
extremos de la crucetas rectangulares y trabe (s
existe), cruceta triangular y de guarda, la carga
fongitudinal desbalanceada que resulte de un
analisis de flechas y tensiones gue considere una
oroporcion de 75 y 25 % en los clares adyacentes

st en e proyecto defimtivo, que puede ser
postenor a la prueba mecanica de! prototipo,
existe una proporcion mas desfavorable que 75 y
25 % en claros adyacentes, se debe efectuar el
analisils para esas condiciones y reahzar el
refuerzc necesario en las estructuras que aplique

Si el proyecte defintivo, que puede ser postenor a
la prueba mecanica del prototipo, existen
tensiongs hacia arrba que provoguen |alones
ascendentes en crucetas rectangulares,
tnangulares, de guarda y trabe (s existe), se
haran los refuerzos necesano que resuiten de las
cargas descntas a continuacién

crucetas rectangulares y irabe,

en uno de los extremos de las ocrucetas
rectangulares y trabe (st existe), se cuantifica la
fuerza vertical ascenderte para condiciones
normales, con un analisis de flechas y tensiones,

en el otro extremo'se aplica una carga verical
descendente  correspondiente a la  parte
proporcional de la suma de las cargas verticales,
para las cendiciones normales, indicadas en los
diagramas de cargas,

fas cargas verticaies asi calculadas se combinan
con las cargas transversales indicadas en [os

diagramas de cargas, para las condiciones
normales y con las cargas longtudinales
deshalanceadas que resulten del andlisis de

flechas y tensicnes,
crucetas tnangulares y de guarda,

para estas crucetas se cuantifica la carga vertical
ascendente con un andlisis de flechas y tensiones,
esta carga asi calculada se suma algebraicamente
con la carga vertical de ias condiciones normales
indicadas en los diagramas de cargas,

eslas cargas se combinan con las cargas
transversales ndicadas en los diagramas de
cargas y con las cargas longitudinales que
resulten del andlisis de flechas y tensiones

6.2.4

a)

b)

c)

d)

e)

NOTA:
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Consideraciones adicionales sobre el analisis
estructural

Para fases con mas de un conductor, la presion de
vienio se calcula considerando el area expuesta
de los conductores Igualmente, para cadenas de
aisladores en V", la presidn de viento se calcula
considerando el area expuesta de las dos cadenas
proyectada sobre un plano vertical

Para el disefio estructurat de los elementos de la
torre, se emplean !as envolventes de fuerzas
actuantes que resulten del analisis de los nwveies
(*cuerpos © aumentos™ de la torre con los
siguientes arreglos de extensiones (“patas”).

Modelo 1 Las cuatro extensiones mas
largas en cada nivel

Modelo 2 Las cuatro exiensicnes mas
cortas en cada nivel

Modelps 3a 6 Tres extensiones mas largas

combinadas con una

extensign mas corta

El andlisis de estos modelos 3 ail 6 se debe hacer
ubicando suceswamente la extension mas corta
en cada apoyo de la torre

Para el disefio de torres de doble crcuito deben
considerarse

las hipotesis de carga para un crrcuito instalado
con dos hilos de guarda colocados,

las hipdlesis de carga para dos circuitos
instalados

Para el disefo de torres de cuatro circuitos deben
considerarse

las nipétesis de carga para dos circuitos instalados
con dos hilos de guarda colocados,

las hipotesis de carga para cuairo circuitos
instalados

Se deben considerar las tensiones mecanicas y
efectos producidos por deformaciones de segundo
orden para el disefio de torres con retenidas

Sobre las columnas de estructuras con retenidas se

consideran los esfuerzos secundarios debidos a la fiexion
transversai de 1a columna, producida por cargas de viento ylo
deslizamiento de tornillos. El método seguide debe estar
claramente indicado en forma detallada.
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Torres con retenidas

E! acoptamientc de componentes de las
estructuras con retenidas, debe ser de tat modo
que las columnas y los conuntos de retenidas se
puedan Iintercambiar en distintas combinaciones
de altura con las crucetas

Cada combinacion en columnas, retenidas vy
crucetas que conforman una torre, debe cumply
con los requisitos de distancias eléctricas vy
geometria indicados en lcs planes

Hasta donde lo permita la optimizacion, los
disefios deben utilizar fa mayor cantdad de
elementos en comun para distintas longitudes de
columnas, y la mayor cantidad de elementos
comunes a dishntos tipos de crucetas y de
columnas

Las columnas de distintas alturas deben tener
idénticos extremos. Las distntas longitudes se
deben obtener variando las prolongaciones o
combinando las prolongaciones centrales,

Las prolongaciones para el mismo tipo de columna
deben tener una misma longitud de elementos en
montantes y una misma longitud de elementos en
cdiagonales

La conexion entre la columna y la cruceta debe
ser una articulacion, cuyc eye es honzontal y
paralelo a la inea de transmision

La conexidn entre la columna y la cimentacion
debe ser tpo rotula, y ademas permitr el
desprendimiento de la columna sin dafar ia
cimentacion

Ingenieria de detalle

Las piezas deben tener una marca de
identificacidon que debe indicarse en los planos de
montaje y taller {(véase subinciso 6 4.4).

El contratista es responsable por la exactitud de
las dimensiones y detalles en los planos’ de taller
Las estructuras se deben detallar para facilitar su
montaje y mantenimiento

Las placas de umién y el uso de arnostramiento
debe mantenerse al mimmo posible, acorde con la
economia de matenaies y facitidad de montaje

Las piezas deben disponerse de tal modo que no
acumulen agua de lluwa 3 no puede evdarse
esta situacion, deben proveerse onficios de
desagie adecuados.

6.2.5 Calculo de la resistencia de los elementos 6.2.7.2
estructurales y conexiones
a)
El disefio estructural debe hacerse por el método de
resistencia dltima
6.2.51 Lineamientos de disefno
Parz el disefic de los elementos estructurales y tornillos gue b)
conforman la estructura, se deben aplicar los lineamientes
del documento de referencia {4]
6.2.6 Dimensiones minimas
c}
6.2.61 Angulos en estructura
- ancho 38 mm,
- espesor 48 mm para miembros prncipaies
incluyendo las crucetas, 4 mm para ¢l resto de
elementcs d)
6.2.6.2 Angulos en cimentacién
Espesor 4,8 mm .
e)
6.2.6.3 Placas en estructura y cimentacion
Espesor 4,8 mm.
6.2.6.4 Tornilios f)
Diametro 127 mm
6.2.7 intercambiabilidad de componentes a)
Para cada tpo de torres se deben disefar los nweles de
cuerpos y extensiones sefaladas en las Caracteristicas
Particulares
6.2.8
6.2.7.1  Torres autosoportadas
a}
a) Las torres deben ser venficadas para las
combinaciones de extensiones de pata y cuerpo
b) El hctante propone a la CFE, para cuales niveles b)
conviene tener extensiongs comunes
c) Las uniones estructura-cimentacion se disefan
para poder compinar las diferentes extensiones.
c)
d) La conexidn entre los momntantes y los dados de
cmentacion se deben disefiar por medio de placas
de base y anclas o con extensiones del montante
ahogadas en el dado (“stub") con ufas (“clips”) d)
atorniladas
[ 900622 | Rev | 940805 | 570403 | 00073t | ot0221 | 21115 |

—r— = " . o — ——— e



TORRES PARA LIiNEAS DE SUBTRANSMISION Y TRANSMISION

ESPECIFICACION
CFE J1000-50

e)
f)
9)

h)

i}

k)

m)

n}
o)

p)

El proyecto de detalle debe cuidar la sencillez
constructiva. la faclhidad de montaje y la mayor
cantidad de piezas comunes

Las uniones se detallan para evitar excentricidad
Cuando no sea posible, los esfuerzos adicionales
se deben considerar en el dimensionamiento del
perfil

Las diagenales cruzadas deben atornitiarse en sus
Intersecciones S ias superficies de contacto no
estan en el mismo plano, se deben utilizar placas
de relleno

Se debe lmutar la longitud maxima de cualquier
pieza alslada para efectuar el galvanizado en un
solo bafno. Ademas, para que ne¢ se deforme
permanentemente bajo su propia masa durante el
manejo y transporte

En los extremos de los perfiles se pueden hacer
recortes, siempre y cuando la reduccién de la
$ecclon neta no sea mayor que la reduccion en el
esfuerzo del perfil a 1o largo de la unidn.

La sujecidon entre elementos pnnapales continuos
(montantes), debe .hacerse con un minimo de
cuatro tornillos

Los tornillos deben llevar roldana de presidn y
tuerca En las umones principales (todas las que
conecien en sus exiremos un elemento principal)
se debe colocar palnut o contratuerca.

Se identfica como elementos principates a los
montantes de horquitlas, cuerpo recto y prramidat,
aumentos, cerramientos y extensiones; "cuerdas”
de trabes. crucetas de conductor y de guarda;
diagonales de extensiones y cuadres de
cerramientos

La longitud de los tornillos debe ser tal que
despues de apreiada la tuerca. quede una
longitud libre de 5 mm aproximadamente

En cualguera de las estructuras se permue
unicamente dos didmetros de tornillos.

Las diagonales del cuerpo piramudal, aumentos y
exiensiones, se deben conectar por 1o menos con
dos tornillos

Las placas de conexién deben disefarse de
manera que no presenten anstas libres va
colocadas en la estructura,

En el armado de todos los componentes (perfiles)
las superfictes de contacto deben esiar en el
mismo plano

q)

6.2.9

a)

b}

c)

d)

e

6.2.10

a)

€ de 18

No se admite

perfiles fabncados con dos tramos umdos con
soldadura, tampoco sellos (tapones) con
soldadura ni ranuras en barrenes,

la existencia de soldadura en perfiles,

despatines en ningun perfit con esfuerzos
calcuiados m en la interseccidn de diagonaies
cruzadas,

uniones de tres o mas perfiles cuyos extremos
estén unides con un solo tornito

Consideraciones adicionales para el diseho

Los elementos de la torre cuyo eje longiudinal
forme con la honizontal un anguto menor de 30 °
deben resistir una carga concentrada de 1225 N
perpendicular al eje longiudinal y aplicada en
cualguier puste de su longitud.

Los elementos redundantes (sin  esfuerzos
calculados) deben tener capacidad para soportar,
por 1o menos. el 2.5 % de la fuerza actuante en e!
elemento principal que arriostra.

Se deben proveer cuadros de ngidez horizontales
en la parte supenor del cerramiento, en la cintura
de torres autosoportadas y dentro de las columnas
de estructuras con retenidas

Las crucetas de las torres deben estar
estructuradas de tal forma que su planta superior
{planta de tensores) esté provista de elementos de
arnostramiento, asimismo los elementos
principales cuerdas y tensores deben de cumplr
con la relacion de esbeltez maxima de Ui = 150,
lo anterior independientemente del resultado del
anahsis estructural.

Para revision y aprobacion del area usuana

se deben inclur en las torres preparaciones para
manterimiento en linea viva, asi como maniobra
de izaje de herramientas, equipos y cadena de
aisladores,

se debe proveer a la torre con accesonos
removibles para montaje de la misma con gria o
helicéptero.

Escalera

Deben colocarse escalones alternados en cada
ala del angulo que conforma una pata, para subiw
a la torre, Asi como en la cruceta del cable de
guarda cuando la "cuerda" inferior forme un
angulo con fa horizontal 1gual o mayora 30 °
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b} Los escalones deben instalarse a partir de 3.0 m

respecto al pIso ¥ estar instalados
aproximadamente cada 40 cm
c) E! contratista surministra los escalones necesarios,

junto con la tornilleria de la torre Cada escalén se
monta con una reldana de presion y dos tuercas
hexagonales, montadas cada una en fa pare
exierna e interna.
65.2.11 Barrenos especiales
Se deben indicar en los pianes correspondientes la posicion
y didmetro de los barrenos necesarios para la conexion a
tierra, placa de peligro y placa de identificacion de la torre
6.212 Herrajes
El contratista disefa y summnistra los accesonos necesarios
para las sujeciones de- hilo de guarda y cadena de

aisladores, para lo cual debe tomar en cuenta las
especiicaciones CFE 2HILT-01 y GFE 2HILT-41,

Estos herrajes deben cumplir como minmo con la misma
capacidad mecamca que los herrajes de las cadenas de
aisladores

En la informacidn técnica que suministra Comusion, se indica
si las torres de deflexion y remate consideran doble cadena
de aisladores, salvo que la misma Comisidén considere lo
contrano Por elio, ! arreglo de suecion en los puntos de
enganche y el suministro de herrajes y/o accesorios debe
estar previsto para soportar una tensién minima de 112 kN

L]

6.3 Caracteristicas de los Materiales

6.3.1 Perfiles y placas

Se aceptan perfiles con lados desiguales unicamente cuando
se demuestre que el disefio es mas eficiente que con ei perfil
de lados iguales

Se aceptan perfiles formados a base de placa doblada,
siempre y cuando se haga un disefio con perfiles
comerciales laminados, equivalente en comportamiento
estructural para las mismas condicones de carga. Ambos
disenos deben cubrir los procesos de. disefio, elaboracién de
planos de fabricacion y montaje, fabneacién y prueba de los
protctipos

El acero gue se emplea en ta fabrncacion de las estructuras
debe curnplir con lo siguiente’

a) Con fy minmo de 2481 MPa, segun
referencia [6]
b) Con fy minmo  de 3447 MPa, segun

referencia [11]
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6.3.2 Cable estructural para retenidas

Debe cumplir con la referencia {10].

6.3.3 Tornillos

Deben utilizarse tornillc maquina hexagonal regular y tuerca
hexagonal regular y debe cumptir con el tipo 0 del documento
de referencia [9].

Los tornillos deben cumplir con un torque minmo del 60 %
del valor de ruptura indicado en la norma de referencia

Para dimensiones debe cumplir con los documentos de
referencia [2] y [3].

6.4 Tolerancias y Ajustes de Fabricacion

6.4.1 Material

El material no debe tener defectos, gnetas, laminaciones.
torceduras, abolladuras, cortes mal ejecutados y rebabas
producto de su fabricacién. Si presenta torceduras debidas al
galvanizado, debe enderezarse, pero nunca con martilio.

6.4.2 Barrenos

a) E! diametro de los barrenos debe ser de 1,6 mm
mayor que el diametro del tornillo respectivo. Para
espesores mayores de 15,8 mm de 3,2 mm

b} La conicidad de Yos barrenos punzonados no debe
exceder de 1,2 mm entre diametros maximo y
minimo ’

c) Las tolerancias deben ser, entre

- gramiles 0,4 mm,
- centro de barrenos 0.8 mm,
- centros de grupos de barrenos 1,6 mm

d) Las distancias a los bordes y espaciamientos
minimos entre centros de tornifios se especifican
en el documento de referencia [4]

6.4.3 Doblado

Los dobleces mayores de 5 ° se deben hacer en caliente, a
temperatura de 800 a 650 °C para materiales hasta
espesores de 12,7 mm y de 850 a 950 °C cuando son
mayores No se aceptlan dobleces con soldadura

6.4.4 Marcado

Las piezas deben llevar la marca de identficacion, iguai a la
indicada en los planos de montaje y de taller, ademas del
logotipo del fabricante, esta se estampa antes del
galvanizado, Los caracteres y su posicion deben ser
claramente legibles y tener 2 cm de altura La marca, en bajo
relieve, se debe formar como se indica a continuacién.
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- logotpo del fabricante,
Caracter que identifica al fabncamte de la
estructura,

- codigo,
Son dos caracteres que identifican a la estructura
en cuestion Los proporciona la Gerencia del
LAPEM a traves de! Departamento de Control ge
Cahdad,

- marca de la pare,
Son los dos caracteres que identifican la parte de
la estructura a la que pertenece la pieza en
cueston Se forma como se indica en la tabla 2,

- marca del elemento, numero consecuivo de
identificacién del elemento.

6.5 Proteccion Anticorrosiva
6.5.1 Galvanizado

a) Los elementcs estructurales de las torres,
inclusive los gque se instalan en los cmientos,
deben ser galvamzados por el método de
inmersion en caliente (“hot-dipping”), despues de
haber swlo cortados vy taladrados; dicho
galvanizado debe cumplr con la norma
NMX-H-074-SCFl y con los documentos de
referencia [7]. [8] y [13]. El espesor requendo del
galvanizado debe ser clase especial

b) El galvanizado de las tuercas, contratuercas,
tornillos, anclas y arandelas, debe efectuarse por
el método de “inmersién en caliente”, y cumplir
con la norma NMX-H-004-SCF!

c) El galvanizado, debe quedar liso, continuo y
unmiforme, sin escamas, gotas o rugosidades en fa
superficie, bordes o parte interna de los
elementos. (perfiles angulares, placas, tornillos,
entre otros).

d) El matenal que haya sufnde danos en su
recubnmiento, debe ser galvanizado nuevamente
de acuerdo a lo indicado en la norma
NMX-H-074-5CF|

6.5.2 Proteccion anticorrosiva de retenidas para
torres

Cuando se utibcen anclas con retenidas para fijar fas torres
de lineas de transmision, deben ser galvanizadas por
nmersion  en  calente, clase especial y protegidas
adwcionaimente con un recubrimiento primario de alquitran de
hulla epoxico CFE-P7 de acuerdo a la especficacién
CFE D8500-01 y proteccion catddica y con una resistvidad
del terreno menor de 5000 Q-cm
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7 REVISION AL DISENO
74 Generzalidades
A continuacion se indica ef orden en que el contratista debe
enviar 2 Comusion los documentos y pianos de cada una de
las torres, asi como que debe adjuntar a cada propuesta
7441 Dimensiones generales y distancias eléctricas
Este plano debe contener la ssiguiente informacién

a) Dimensiones generales de la torre, donde se

muestre que cumple con las distancias eléctncas

especificadas

b) Distancia de cruceta inferior al piso  del
nivel + 0 extensign + 0 (basico)

¢) Distancias entre crucetas Asi como las medidas
de cntura, ancho de patas al nivel
+ 0 extension + Gy al nivel mas alto

d) Utihzacién de 1a torre

€) Velocidad regional de viento de disefio.

f) Numero de conductores por fase y tipo.

g) Debe dibujarse a escala

h) Caracteristicas de los cables y tensiones
mecanicas maximas para conductor y cable de
guarda

i) Indicar y dibujar en el plano los tipes de herrajes y
aisladores.

7.1.2 Analisis y disefo
7.1.21 Memoria de calculo

Esta memona se debe ordenar con un indice que indique los
conceptos que contiene. Estos conceptos deben estar
debidamente numerados.

a) En caso de analsis y/o disefio por computadora,
Junto a los resultados se deben integrar los datos
de entrada y salida, asi como e! modelo de
analisis estructural en formate DWG o DXF Esta
informacion se debe entregar én un medo
etectrérnico que se indica en tas Caracteristicas
Particulares

b) Propledades prismaticas de los perfiles que se
utihizan en e! disefo

¢} Tabla-resumen de cargas y disefo, donde se
indique, para todos y cada uno de los miembros
anahzados, o siguiente.
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- numero de identificacidn Corresponde al nimero
de la pieza indicado en el plano de cuerpo basico,

- cargas de disefio’ tanto de compresién como de
tension,

- ndmero de las combinaciones de

correspondientes,

carga

- relaciin de esbeltez utilzada en ei disenc de!
elemento. Indicar el eje considerado.

- perfil propuesto y su capacidad de carga,

disefio de la conexidn. Nomero de tornillos y la
forma en que trabajan (cortante simple, doble o
aplastamiento),

- porcentajes de trabajo de perfiles y conexiones

d) Plang (s) de cuerpo basico. Debe contener la
siguiente informacion

- sllueta general de la torre. Mostrar el nivel mas
alto especificado,

- estructuracién final, Incluir todos y cada uno de los
perfiles que componen la estructura,

- las vistas necesarias para identificar totaimente la
tosre,

- dmmensiones de anchos y aluras, tanto
parcialmente como generales, de los diferentes
cuerpos, niveles y extensiones que conforman la
torre,

- identificacién y estructuracidn, asi como el tipo de
perfii de cada unoc de los elementos que la
conforman,

- utiizacion de la torre y velocidad(es) de wviento
para las cual{es) fue disefada,

tpo ¥y numere de conductores por fase,

- iensiones mecanicas maximas de los cables

conductores y de guarda,
- este tipo de plano(s) debe(n) dibujarse a escala,

e) Planos de montaie. Deben contener la siguiente
informacién

- deben indicar la forma como se ensambtan los
perfiles estructurales, placas y herrajes,

- a los elementos descritos antenormente se le
debe indicar su marca cofrespondiente (véase
subincise 6 4 4),

Gde 19

- deben indicarse las longitudes y diametro de los
tornilos.
f) Planos de taller (para fabricacion). Deben
contener |a siguiente informacion:

- se debe dibujar pieza por pieza con su marca
correspondiente (véase subinciso 6 4 4) e indicar
las caracteristicas, dimensiones y ubicacion de los
taladros, cortes y dobleces,

- indicar el tipo de acero
) Listas de matenaies
h} Los planos defintivos deben contener la leyenda

siguiente Los planos son propiedad de Comision
y se prohibe su reproduccién parciai o total

i} Se deben enviar 2 copias de cada documento o
plano.
Todos los planos enunciados anteriormente  deben

entregarse en pape! “herculene” o similar y en un medio
glectrénico con formato DWG

Las listas de materiales enunciadas aniencrmente deben
entregarse en papel blanco tamafo carta y en un medo
electrénico con formato XLS

7.1.22 Fomatos de planos

El contratista que resulte ganador, debe solictar a la
Comisién los formatos, los cuales deben utibzar en la
elaboracion de los planos a que hace referencia esta
especificacidn

7.2 Pruebas a las Torres Prototipo

7.21 Generalidades

Con el objeto de venficar los resultados del disefio, las
estructuras deben probarse a escala natura!, con el material
indicade en |0s planos correspondientes, en una estacion de
pruebas que reuna los requisitos de segurndad para el
personal asistente a la prueba

Para su ejecucion y validacion de la prueba se debe cumpiir
con la norma IEC 60652

En caso de torres especiales, que Comision considere que
nc se deben probar, el contratista debe dar la justificacion
técnica y la validacion del disefio, enviando copia al area
técnica usuana y a la Gerencia de! LAPEM

La estacidn debe contar con cimentaciones especialmente
construidas a fin de Soportar las cargas y puntos de apoyo
suficientemente rigidos que sustituyan a las mismas,
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Debe contar tamb€n con un equipe para la aplicacion,
medicién, monitoreo y registrc de las cargas aplcadas,
reacciones de retenidas y defermaciones que se produzcan

Ei contratista debe proporcionar a la Comusién la informacién
necesana para gue ésta evalle y apruebe el campo de
pruebas propuesto

El contrabsta puede adjuntar folletos, catdlogos y otra
documentacion que considere conveniente para cumplir la
informacién.

La Comsion es quien, con base en la revision del analisis y
disefio, deterrmina cuales son las combinaciones que se
deben prchar, la secuencia y con cual combinacién se debe
hacer 'a prueba destructva

El nivel de estructura a ensayar se realza en la torre de
méaxima aitura, de cuerpo y extension Comisién puede
aceptar una aliura menor de nivel de cuerpo ylo extensién
con las limitantes en porcentaje de trabgo para los
elementos que la misma indique

7.2.2 Informacion requerida antes de las pruebas
E} contratista debe presentar al area usuana de Comisidn
con 15 dias naturales de anticipacién a la fecha de prueba, la

siguiente informacion por duplicado

a) Plangs definitivos de cuerpo basicc, resumen de
cargas y fuerzas de viento para la estructura

b) Planos de montaje definitivoes, planos de taller y
lista de matenales en el nivel de prueba

c) Protocolo de pruebas que contenga-

- magmutud de las cargas a aplcar para cada
combinacion,

- silueta de la torre gue indigue con color los
elementos mas esforzados en cada combinacion,

- caloulo de proyecciones y componentes, positivas
y negativas, de los cables que transmiten las
cargas a la estructura,

- deformaciones maximas segun el analisis para
cada combinacién.

d) Ltos certificacdos de caldad de los matenales
empleadaos en la fabnicacion del prototipo

7.2.3 Desarrollo de las pruebas
Durante el desarrollo de las pruebas mecanicas de los

prototipos, debe estar presente el personal que la Comision
designe

1G de 18

7.2.31  Aplicacion de cargas
a) E} drea técnica usuana indica la combinacion de

carga para esta prueba
b) Para cada una de las diferentes combinaciones,
las cargas deben aplicarse conforme a la norma

IEC 60652,

c} Para cada porcentaje se aphcan. cargas

verficales, después cargas transversales y, en su
caso, cargas longitudinales.

d) Para cada incremento de carga se miden Jas
deformaciones en  sentido  longitudinal vy
transversal de la torre

e) Cuando se aplique la combinacién que tenga la
mayor carga vertical, debe medirse la deformacion
en ese sentido en la cruceta de conductor

7.24 Rechazo del disefio

Es motve de rechazo cualquiera de las condiciones
siguientes’

a} Cuando no soporte la aplicaciéon de la carga
maxima, ya sea que falle o se deforme
permanentemente uno o varios de los elementos
En este caso el contratista debe presentar a
Comision por escnto, una explicacidn de las
causas gque produjercn la falla (anexar fotografias)
¥y la solucién que propone Aprobade lo anterior se
puede continuar con las pruebas

b) El qgue Comisién apruebe una solucidn, no exime
al contratista de la responsabiidad si se produce
otra falla.

7.2.5 Verificacion del material de prueba

Una vez terminadas las pruebas, el material utiizado en el
prototipo  debe identificarse con  pintura  para las
verificaciones requerndas por Comision Este matenal no se
considera como parte del sumimistro

7.26 Resultado de la prueba

Una vez terminada la prueba de prototipo se levanta una
minuta indicando el resultado de ia misma

7.3 Informacion Requerida Después de Aprobar el
Disefio

Una vez satisfechas las pruebas del prototipo y aprobado el
disefio, el contratista entrega en 15 dias naturales, contados
a partw de la finalizacién de las pruebas, la siguiente
infermacion

a) Reporte detallado de !a prueba, anexando la
siguiente informacion’

| 900622 | Rev | 940805 | 970403 | 000731 | ot0221 | 021115 | [ { { |




ESPECIFICACION
CFE J1000-50

TORRES PARA LINEAS DE SUBTRANSMISION Y TRANSMISION

!
i
1

- protocolo de  prueba que ndigue  las

combinaciones de carga probadas,

- listado con las deformaciones provocadas a la
estructura en las combinaciones de carga
probadas,

- las fotografias de cada una de las combinaciones
probadas,

- Jos certificados de caldad de los matenales
empleados en la fabricacidn del prototipo,

- los resultades de las pruebas a las probeias de los
perfiles estructurales y tornilos seleccionados
Comisidn después de la prueba del prototipo,

- el resultade de la venficacién de la calibracién de
los dispositivos de medicién de las cargas

b) Caopias en papel "herculene” de los planos de
taller, planos de montaje y listas de materiales
defintivos de la estructura

Cualguier requisito no cumplido, es suficiente para que no se—

acepte la fabncacion en serie de la estructura.

8 CONTROL DE CALIDAD
81 Inspeccién y Aceptacién del Materiai

El contratista debe permitir ef acceso a sus talleres y dar 1as
{aciidades necesanas al personal que Comisién autorice
para la inspeccion de ‘os maleriales, de los procesos de
manufactura y prueba de las torres por suministrar,

Cuando se frate de torres fabricadas a base de placa
doblada, el proveedor debe solicitar a inspeccion de ia
Gerencia del LAPEM el matenal estructural fabricado en
negro {core, punzonado, marcado, doblado, entre otros) v
cumplir con pruebas de nspeccion wisual y liqudos
penetrantes de “END" (examenes no destructives), de
acuerdo al metodo descrito en el documento de
referencia [712], con objeto de venficar la sanidad del
matenal

El numero de muestras para realizar pruebas de liquidos

penetrantes, debe ser conforme lo Indique i@ norma
NMX-2-012 (parte 1, 2 y 3), para un plan de muestreo
nve| S-4

Como critenc de aceptacidn - rechazo. No se aceptan mngun
tipo de mperfeccicnes de cualquier tamafe, producidos
durante el proceso de doblado, tales como gnetas y fisuras

Los elementos de las estructuras fabricados con placa
doblada deben ser galvanizados después de la inspeccion en
negro por el método de inmersion en caliente

11 de 1¢

Mientras el inspector de Comision no dé la aprebacién por
escrito de las solicitudes de inspeccidn, el contratista no
debe embarcar v entregar el matenal.

Elinspector de Comisién solicita lo stguiente.

a) Certificades de calidad de los matenaies
empleados

b) El armado de la torre compieta.

c) Obtener muesiras adicionales para efectuar
nuevas pruebas en los matenales necesarios

d) Informacion detallada de planos de fabricacion y
montaje

El contratista debe cumplir con la norma NOM-008-SCFI

9 EMPAQUE, EMBARQUE, CERTIFICADOS Y
RESPONSABILIDAD

Se debe cumphr con la norma NRF-001-CFE

El contratista debe garantizar que el suministro llegue
completo y sin deterioro

a1 Empaque

1

a) Las estructuras se empacan en atados que
faciliten un manejo rudo durante su transporte

b) Formar los atados con elementos similares en
masa y longitug © por cuerpos o torres completas
segun se indique en el pedido.

c) La tomilieria (debe estar ensamblada) y materzles
pequenos deben empacarse en cajas de madera y
flejarse

d) El contratista debe marcar los atados y cajas para
su rapida identificacion

e) El fleje debe ser de acero galvanizado de anche
minimo de 32 mm

f) Debe tenerse cuidado durante el manejo de no
daflar el galvanizado Las pezas no deben
golpearse, arrastrarse n| ragparse,

9.2 Embarque

a) El aimacenamientc se hace con las barras
dispuestas de tal modo que no acumuien Huvia

b} Durante el almacenamiento ¢ embarque, los
elementos no deben descansar sobre el suelo y
estar adecuadamente protegidos contra la
corrgsion, ;
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c) El summistro debe ser de acuerdo al proceso de
construccion de las torres

9.3 Certificados
E! contratsta debe proporcionar a Comusién los cenificados

de calidad de cada lote de materia pnma utilizade en la
fabricacion

10 INFORMAGION TECNICA
Se debe cumplir con la norma de referencia NRF-002-CFE,
10.4 Para la Licitacién

La propuesta de! contratista debe Incluir la siguiente
infermacion

a) Cuestionang comercial
h) Cuestionarno técnice

cl Pianos de dmensicnes generales de las
estructuras

d) Las reacciones de las torres para todos los

niveles
e) Las masas de las torres para todos los niveles
fy Carta en la que acepta en caso de resuliar

ganador, que los disefios de las estructiuras seran
propiedad de la Comision y se compromete a
entregar 1a \nformacion necesaria. como planos de
taller y memonias de célculo

Ademas se debe cumplir con lo indicado en la norma de
referencia NRF-Q02-CFE

10.2 Al Formalizar el Contrato
El contratista que resulte ganador, debe entregar un
programa calendanzado de las actividades por desarrollar
para cumplr con el suminisiro de las estructuras, en los
plazos indicados en su propuesia Este programa incluye
entre otros conceptos los siguientes

a) Calculos y planos para la revision por parte de
Comiston

b) Entregas de calculo y planos para la revisidn por
parte de Comision

c) Planos definitives.
d) Fabncacion de las estructuras prototipo
e) Pruebas mecanicas.

f} Fabricacion,

12de 19

g} Inspeccion.,

h) Embarque

11 CARACTERISTICAS PARTICULARES

Las Caracteristicas Particulares del disefio de torres para
lineas de transmisidon, son las contenidas en la forma
CPE-268 anexa a esta especificacion
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La aprobacion por parte de la Comision de los capitulos de esta especificacion, no releva al licitante de 1a responsabilidad por el

mal comportamiento que pueda tener la tofre.

FIRMAS

{Razon social de 1a Compaiiia)

(Nombre y puesto del Representante)

(Cargo)

{Firma)

{Lugar}

(Fecha)
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TABLA 1 - Combinaciones y factores de carga
Combinaciones de carga Condiciones basicas incluidas Viento
a { Normal con viento regional maximo (PE+VE+VAHVC+TC+CT) * (FCG)+(PA+PC) * FCV Vi
b | Tendidg (suspensian) {(PE+VE)(FCGY+HPA+PCY" 1 5+(VA+VC+TC+CT)*1,1+PVM VR
¢ | Tendido (deflexion y remate) (PE+VE+VA+VCHTC4CT) * (FCG)HPA+PC) " 1,5+PVM | VR
d | Mantenimento PM VR
e | Normal con tuelo (PE+VE+VAHVCH+TC+CT) * (FCG)+{PA+PCH)'FCV VR
TABLA 2 - Caracteres para el marcado de 1a parte
Parte comin de la estructura Caracteres
Cruceta de hilo de guarda (copetes) 10
Crucetas mixta conductor e hilo de guarda 15
Crucetas rectangulares de conductor 20
Crucetas tnangulares de conductor 30 ]
Trabe 40 -|
Cuetpo recto 50
Brazos 60
Cuerpo piramidal 70
115 kV 230 kV 400 kV Caracteres
-9 -12 -15 AA
-6 -8 -10 AB
-3 -4 -5 AC
Aumentos para +0 +{ +0 AD
torres +3 +4 +5 . AE
+6 +8 +10 AF
+9 +42 +15 AG
+12 +16 +20 AH
+15 +20 +20 Al
115 kv 230 kV 400 KV Caracteres
-9 -12 -15 CA
6 -8 -10 cB
-3 -4 -5 cC
Cerramientos para +0 <0 I +0 CD |
torres +3 +4 +5 CE
+6 +8 +10 CF
+9 +12 +15 CG
+12 16 +20 CH ]
15 20 +20 i Cli ]
115, 230 y 400 kV
. . Segundo juego de . . Primer juego de
Nivel de extension extensiones Nivel de extension extensiones
-2 80 -2 90
-1 81 -1 a1
+0 82 +0 92
Extensiones 1 i a3 +1 93
+2 | B4 +2 94
+3 85 +3 95
+4 86 +4 96
+5 87 +5 a7
+6 88 +6 98
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APENDICE A

CALCULO DE PRESIONES DE VIENTO A PARTIR DE LA VELOCIDAD REGIONAL

A1 SELECCION DE LA VELOCIDAD REGIONAL, Fr

El manuai de obras civiles “disefio por viento” (MCC-DV) contiene 5 mapas con las velocidades regionales para la Replblica
Mexicana, con los pericdos de retorne para 10, 50, 100, 200 y 2000 afios. Se deben empilear los periodos de retorne para 10 y 50
afios, a menos que se Indique otro penodo en las Caracteristicas Particulares. Localizada la linea de subtransmisién o
transmisién se determina la velocidad regional

Para la velocidad regional de viente maxima (VM) se considera el periodo de retorno de 50 afios Para la velocidad regional de
viento reducida (VR} se considera la mitad de la velocidad regional de viento correspondiente a un periodo de retorno de 10 afos

A2 DETERMINACION DE LA VELOCIDAD DE DISENO, Vd
Es la velocidad que a partir de la cual se calculan los efectos del viento sobre las estructuras de soporte, cables y aisladores

La velocidad de disefio en km/h, se obtiene cen ia siguiente ecuacion.

Vd=Ft Fo Vr
Donde;
Ft =  Factor que depende de la topografia del tramo de la linea de transmision en estudio, adimensional.
Fo = Factor que toma en cuenta el efecto combinado de las caracteristicas de exposicidn Iocalés y de la
variacion de la velocidad con la altura, admensional
r = Velocidad regional gue ke corresponde al tramo de la linea en estudio km/h
A24 Factor de Topografia Ft

Este factor toma en cuenta el efecto topografico local del sitic de desplante de las estructuras del tramo de la linea de
subtransmision o transmisidn en estudio, asi como el efecto en los cables. El factor 2 considerar debe ser 1,0 a menos que se
indique otro valor en las Caracteristicas Particulares.

A2.2 Factor de Exposicion Fuot

Este factor refleja 1a vanacien del viento con respecto a la altura, asimismo considera las caracteristicas de rugosidad gue se
presentan alrededor del tramo de la linea en consideracién En la tabla 1.1 del MOC-DV se indican cuatro categorias de terrenos
conforme al grado de dicha rugosidad La categoria del terreno debe ser tipo 2, a menos que se indique ofro valor en las
Caracteristicas Particulares

Si el tramo de la linea de subtransmisién o transmision cruza diferentes tipos de terreno se debe seleccionar la gue ocasione los
efectos mas adversos

El factor de exposicion se obtiene de acuerdo con las expresiones siguentes:

Fo =136 -I—O-:l sI z < 10 m
| &
Fo =136 —Z-il :
L5 si 10 < z < ]
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Fa =156 si z > &
Donde
&= Es la altura medida a partir del nivel de terreno de desplante, por encima de la cual la vanacibn de la velocidad del
VIeNto NO es Impoftante y se puede suponer constante; a esta altura se le conoce como altura gradiente, y debe estar
expresada en metros
o = Eselexponente que determina la forma de la vanacion de la velocidad del viento con la altura y es adimensional

Altura a la que se requiere determinar la presion, en metros. Normalmente para cables y estructura se define a 2/3
de la aftura total de la estructura, a menos que en Caracteristicas Particulares se indiquen otros valores

151
1]

Los coeficientes O y O estan en funcion de la rugosidad del terreno y estan dados en ta tabla 1.4 del MOC-DV.

A3 PRESION DINAMIC A DE BASE ¢z

Cuando el viento actia scbre un obstacule, genera presiones sobre su superficie que varian segun la velocidad del viento La
presion que ejerce el fiujo del viento sobre una superficie plana perpendicular a él, se dencmina cominmente presion dindmica de

base y se determina con la siguiente ecuacién,

- gz =0,0000471 G Vi -

Donde
(G = Factor de correccién por temperatura y por altura con respecto al nivel del mar, adimensional y se define con la
siguiente expresion’
2940
G=—2="
273 +1
Donde:
Q) = Presion barométrica, esta en funcién de |a altura sobre el nivel del mar y se indica en la tabla 1A
TABLA A.1 - Relacion entre la altitud y 1a presion barométrica
Altitud Presion barométrica
{msom} {kPa)
8] 101,32
L 500 95,99
1000 89,92
1500 B4 .66
2000 79,99
2500 75.33
3000 70,66
3500 65.99
T = Temperatura ambientai en °C, en la tabla 1.1 (b) del MOC-DV, se indican la ubicacion, altitud y temperatura
media anua! de las ciudades mas imporiantes de ia Republica Mexicana
Vd = velocidad de diseno, en km/h, definida en el inciso A2.
g- = Presion dinamica de base a una altura z sobre el nivel del terreno, en kPa,
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El factor de 0,000 047 corresponde a un medio de la densidad del aire (P = 1,2255 kg/m® para 15 °C y al nivel del mar)

Ad PRESION DEL VIENTO SOBRE COMPONENTES DE LA LINEA DE TRANSMISION p=
Las presiones del viento sobre estructuras de soporte y cables de la linea de subtransmisién o transmusion, se obiienen
considerando ei efecto dinamico del viento Estas presiones se pueden obtener a partir de presiones eguivalentes que emplean
factores de respuesta dinamica, los cuales dependen de las condiciones del flujo y de las propiedades dinamicas de los
componentes También es necesano tomar en cuenta la forma del componente En términos generales, la presion actuante schre
un sistema determinado de estruciura de soporte - cable, en kPa
La presion dindmica se calcula con la férmula siguiente
P. = Fg-Ca gz

Donde.

P. = Presion dinamica equivatente a 1a altura 7. que se aplica en forma estatica, en kPa.

Fg= Factar de respuesta dindmica, dependiendo sk se trata de la estructura de soporte o del cable

Ca= Coeficiente de arrastre, es admensional.

gz = Preswn dindmica de base a la altura sobre el terreno Z.

En donde el coeficiente Ca se demomina coeficiente de arrastre y es adimensional, F'g es un factor de respuesta dindmica
dependiendo si se trata de 1a estructura de soporte o del cable.

AdA Presion Equivalente del Viento sobre Estructuras de Soporte
La presién equivalente que gjerce el viento sobre una estructura de soporte, de celosia ¢ poste, se calcula con la sigusente férmula
pz = Fgt  Cat gz

Donde

i

Presion dinamica equivalente, a la aitura =, que se aplica en forma estatica a la estructura, en kPa

pr

Fgt = Factor de respuesta dindmica de estructuras

Cuat = Coeficiente de arrastre de la estructura en la direccion del flujc del viente, adimensional Se calcula como se indica
en el MOC-DV Tomo 1 incisos 4 82 113y48212
gz = Presion dnamica de base a la altura sobre el terreno - Se define en el inciso A3 de esta especificacion.
Ad11 Factor de Respuesta Dinamica de Estructuras de Soporte
1
: 1 0\ i -
Fgf-‘:—';' 1+12.86 K ?" '*‘—"—'*—"*];;*
- (
£: v/ 1140,563-2
Ls
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= Factor de rafaga, para convertir velocidades de un lapso de promediacion de 3 s a un lapso de 10 min, es
adimensional y puede calcularse conforme al Tomo Il subinciso 4 6 1 del MOC-DV  Para estructura se toma un
lapso de promediacién de 3 s,

= Factor de variacién de potencia, es adimensional y se toma en funcidn del tipo de terreno de fa tabla A 2.

Escala de turbulencia del viento, en metros y se toma en funcidn del tipo de terreno de la 1abla A.2
= Factor de rugosidad del terreno, es adimensicnal y se toma en funcién del tipo de terreno de la tabla A2
= Altura total de la estructura sobre el nive! del terreno, en metros.

= Altura de referencia de ia estructura en metros, puede tomarse como 2/3 h.

TABLA A.2 - Factor de variaciéon de potencia, turbulencia del viento y rugosidad del terreno

Terreno tipo K Ls o |
1 0.0030 721 0.121
2 0,0065 83,7 0,164
3 0.0142 53,5 0.216
4 0.0318 44 5 0.262

Presiéon Equivalente del Viento sobre los Cables

La presidn estalica equivalente que ejerce el viento sobre los cables, se calcula con la férmula siguiente expresion

Donde-

Fge

Cac

Ad.21

pz=086 Fgc Cac gz

= Presién dinamica equivalente a la altura =z, que se aplica en forma estatica al cable, en kPa.

I

Factor de respuesta dinamica de cabies
=Coeficiente de arrastre de cables, igual a la unidad

= Presidn dindmica de base a la altura 2 ja que se encuentren los cables sobre el terreno Se define en el inciso A3
de esta especificacion.

Factor de Respuesta Dinamica de Cables

, e
Fgc'zv-l;- 1+12.86 K(LO J o
g
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Facior de rafaga, para convenir velocidades de un lapso de promediacion de 3 s a un lapso de 10 min. es

adimensional y puede calcularse conforme al Tomo 11 subinciso 4.6.1 del MOC-DV Para cables se toma un
tiempo de promediacién de 10 min

= Factor de vanacion de potencia, es adimensional y.se toma en funcién del tipo de terreno de la tabla A 2,
= Escala de turbulencia del viento, en metros y se toma en funcion de! tipo de terreno de la tabla A.2.
= Factor de rugosidad del terreno, es adimensional y se toma en funcién del tipo de terreno de la tabla A 2

= (Claro ibre entre apoyos del tramo en consideracion, en metros
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COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

CARACTERISTICAS PARTICULARES PARA: TORRES PARA LINEAS DE
SUBTRANSMISION Y TRANSMISION

Correspondiente a la especificacion CFE J1000-50 1de1

CARACTERISTICAS GENERALES DEL PROYECTO

Lineas de subtransmisidn y transmision

Tensién de operacion

NOmero de circuitos

Tipo de conductor

Tension maxima del conductor

Tipo de nile de guarda,

Tension maxima del hulo de guarda’

Numero de conductores por fase

Numero de conjuntos de cadenas de tensidn

DESCRIPCION DEL SITIO

Altitud (msnm)

Periodo de retorno, diferente a 50

Factor de topografia, diferente de 1,00

Categoria del terreno, diferente al tipo 2

Velocidad regional del viento (km/h)

Presion del viento

En cables

En estructura

CARACTERISTICAS DE LAS TORRES

Nombpre y utilizacion

Proteccion anticorrosiva.

Niveles de cuerpos

Niveles de extensiones

Condiciones de apoyo

MEMORIA DE CALCULO

Med:o electronico en que se deben entregar los datos de entrada
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ESTUDIO GEOLOGICO PARA LA UBICACION GUIA
DE UNA LINEA DE TRANSMISION CFE 10000.63

PRETFACI!O

Esta guia ha sido elaborada de acuerdo con las Bases Generales para la Normalizacion en CFE. La propuesta
micial fue preparada por la Gerencia de Estudios de Ingenieria Civil.

Revisaron y aprobaron la presente guia las areas siguientes.

GERENCIA DE ESTUDIOS DE INGENIERIA CIVIL
GERENCIA DE LAPEM

LUZ Y FUERZA DEL CENTRO

El presente documento normalizado entra en vigora partir de la fecha abajo indicada y sera actualizado y revisado
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0 INTRODUCCION

Los estudios geclogicos de apoyo para la ubicacidn de una linea de transmision (LT) son una actividad que. al menos
en México, poco se ha aplicado Sin embargo, debido a los problemas gue se han presentado en algunas torres de
las LT, la CFE ha terudo, en los Ulimos afos, la necesidad de recurrir a los estudios geoldgicos para investigar la
naturaleza y causas que han ocasonado estos problemas. Dicho de otra manera, hasta ahora, la geclogia ha
intervemdo  cuando ya se ha presentado el problema.

Por lo anterior se recomienda que, en lo sucesivo, los estudios geoldgicos de apoyo se empiecen desde el momento
mismo en que se nicia la seleccion del trazo de fa LT, con el proposito de ser mas preveniivos y menos correctivos.

i OBJETIVO

Establecer la secuencia de actividades geolégicas a realizar, con el fin de seleccionar la mejor alternativa de
trayectoria que, desde el punto de vista geoldgice, debe tener una linea de transmision

2 ALCANCE

Esta guia, s¢ aplica por ef personal de la Gerencla de Estuchos de Ingeneria Civl (GE'C) o de compafias contratistas
gue desempenen el mismo tipo de estudio.

3 DOCUMENTOS APLICABLES
LOO0O-01-1994 Guia para la Formulacion de Especificaciones CFE
NOM-00%SCFI-1993 Sistema General de Unidades de Medida

4 DEFINICIONES

4.1 Afloramiento

Porcion visible en superficie de una unidad de roca.

4,2 Alteracion

Madificacion de las propiedades fisico-quimicas de los minerales y por consigwente de las rocas [2]

4.3 Antiforma

Es un pliegue convexo hacia arnba en estratos para los cuales la secuencia estratigrafica no es conocida [1).

4.4 Arcilla

Del latin argilla, arcilla. Termino que designa un mineral (mineral arcilloso) que tiene un grano tan fino que es
virtualmente imposible identficar granos individuales, aun con una lente de maneg, de modo que no se pued~

identificar megascépicamente, De acuerdo con Wenworth (en Pettijohn, 1875, p. 30) una arcilla tiene un diame:
menor de 1/256 mm (0,0039 mm} [2).

atnans ] ' . I l l I l —I T _' _I
100




ESTUDIO GEOLOGICO PARA LA UBICACION GUIA

DE UNA LINEA DE TRANSMISION ‘ | CFE 1000063

2de 28

4.5 Columna Geoldgica

-

Columna simple en donde se ilustra 1a secuencia de unidades estratigraficas de una locahdacd o regidn especifica (ias
mas antiguas en la parte inferior y las mas jovenes en la parte supenor) incluidas en un contexto donde se sefiala
una parteo todo el tempo geoldgico. Se trata pues, de un areglo vertical o cronologico de una secuencia de unidades
de roca.

4.6 Contacto Geoldgico

Limite entre dos unidades de roca, que puede ser bien definido (nitido), transicional e interdigitado

4.7 Corriente Intermitente

Flujo de agua que depende de la precipitacion pluvial. Las commentes intermitentes pueden presentarse tan solo
3 o 4 dias del afo {en zonas aridas) y hasta algunos meses en ofras regiones [4].

4.8 Corriente Perenne
Conduce agua todo el tiempo (5]
49 Cuerpos igneos Intrusivos

Son aquéllos que penetran o asimilan a formaciones ya constituidas Se aplica a las rocas magmaticas emplazadas
en estado fluido bajo la superiicie y a 'os macizos que constituyen. (Ejemplo. gramito, batalito) {2)

410 Datacién
Accidn de determinar |a edad de una roca, de un fési, de una esiructura, etcétera [2).
4.1 Echado

El angulo que un plano, por ejemplo de estratificacién, de falla o de fractura, forma con la horizontal, medido
perpendicularmente a su rumbo y un plano vertical [1]

412 Estratificacion Delgada
Se aplica a estratos de 5 a 60 cm de espesor, aquelios de 1 a 5 cm de espesor se dice que son estratos muy delgados.
443 Estratificacion Gruesa
Se aphca a aquellos estratos de 80 a 120 ¢cm de espesor {12]
414 Estratificacion Masiva

Se aplica en una roca estratificada que ocurre en estratos homogéneos muy gruesos, o de un estrato que es
importante por su espesor, especificamente se dice de un estrato que tiene mas de 1.8 m de espesor [1}

U . | ! | 1 | | |
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415 Estrato

Unidad de roca tabuiar o lenticular visiblemente separable de otras arriba y abajo, la separacion esta determinada
por un discreto cambio en litologia, un abrupto rompimiento fisico o ambos.

4.16 Falla

Fractura ozona de fracturas a lo largo de la cual hubo un desplazamiento relativo de un lado con respecto al otro [1]
417 Foliacion

Agregado de unos determinados minerales de las rocas metamarficas en forma de lentejas o de cintas o de bandas
inconsistentes, a menudo muy ricas en algun mineral que contrastan con las lentejas o bandas contiguas ricas en
otros minerales (Darwin 1846, pp. 141, citado por Wilson) [10].

418 Fotografia Aérea

Cualguier fotografia de una parte de la superficie terrestre tomada por una cadmara montada en un aeroplano [1]

419 Fotoindice

Mosaico formado por el trastape de fotografias individuales (con marcas claras) dentro de su posicion relativa y
acompafiado por la escala reducida fotograficamente [1]

4,20 Fractura

Termino general para cualquier rompimiento en una roca, debido a 1a accidén de esfuerzos Las fracturas incluyen
las grietas y juntas también denominadas diaclasas (1]

4,21 Lutitas
Del latin lutum, lodo. Roca sedimentaria detritica formada esencialmente por arcillas 12]
422 Petrografia

Rama de 'a geologia que trata de 'a descripcion y clasificacion de las rocas, por medio de su observacién megascoépica
y con lente de mano © al microscopio de secciones delgadas obteridas de las mismas [2]

423 Plane o Mapa Fotogeologico

Mapa geologico basado en la informacidn dernvada de la interpretacion de fotografias aéreas (1]

4.24 Piano o Mapa Geoldgico

Mapa en el cual se registra informacion geologica tal como la distribucion, naturaleza y edad de las unidades de roca
(los depdsitos superficiales sin consolidar pueden © no ser carfografiados separadamente), la presencia de

caracteristicas estructurales {pliegues, fallas, juntas), depdsitos minerales. localidades de fosiles y cualquier otro
rasgo gue se considere de importancia para el estudio que se efectia 1]

960129 ! l, 1 1 l { T I l T —[
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425 Pliegue

Curva o alabeamento de una estructura planar, tal como estratos de rmoca plancs de estratficacion, fohacion o clivae
Un pliegue es usualmente un producto de la deformacion; sin embargo su definicion es descriptiva y no genética [1]
4.26 Pseudoestratificacion

Estratificacion aparente en algunas rocas igneas [1]

4.27 Rocas igneas

Rocas formadas por la consolidacton de un material fundido {(magma) total o parcialmente. Sila consolidacion tiene
lugar en la superficie, la roca se denomina extrusiva o volcanica y si es a profundidad, roca intrusiva ¢ pluténica

4.28 Rocas Metamérficas

Rocas formadas como resultado de |a transformacién al estado sélido de rocas preexistentes, bajo condiciones de
alta temperatura, alta presién o cambios quimicos provocados por condiciones diferentes al ambiente generador [9)

429 Rocas Sedimentarias

Rocas formadas por la cementacion o consolidacién de materiales transportados y depositados derivados de la
desintegracion fisica o descomposicion quimica de rocas preexistentes o por diversos procesos quimicos 0
bioguimicos [9].

430 Rumbo

La onentacion con respecto al Norte y a un plano horizontal de una estructura o plano de fractura [1]

4,31 Sinforma

Pliegue cuyos flancos se cierran hacia abayjo, en estratos para los cuales la secuencia estratigréfica es desconocida

(11
4,32 Toba

Roca piroctastica formada por cenizas y fragmentos de roca y minerales entre 2 y 64 mm [13]
4.33 Unidad Litoestratigrafica

Cuerpo sedimentario, igneo extrusivo, igneo intrusivo o metamorfico que se distingue y delimita con base en sus
caracieristicas fisicas y posicion estratigrafica [1]

AR 29 ! [ 1 1 ! ' 7 l r I —[
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5 REQUISITOS

Es necesario contar con un plano topografico, preferentemente a escala 1:50 000 o menor, en el que se serale la
franja de terreno dentro del cual es factible, desde el punto de vista econémico y social, proyectar el trazo de la linea
de transmision. .

Se requiere la imagen de satélite, las fotografias aéreas de la zona a escala 125 000 o menor, y de ser posible,
informacion geclégica del area a estudiar.

5.1 Personal Requerido
a) Ingeniero Geodlogo (1 o mas segun las dimensiones del area )
b) Ayudante Técnico (1 por cada ingeniero.)

c) Conductor de Vehiculo (1 por cada ingemnero.)

d) Dibujante (1 o mas segun el volumen de trabajo.)

&) Secretaria.

5.2 Funciones del Personal

a) Ingeniero gedlogo:
Planear y coordinar las actividades de campo y de gabinete asi como marcare interpretar en las
fotografias aéreas la informacion geoiogica necesaria para el estudio, verficaren campo los datos
interpretados en las folografias aéreas y elaborar el informe y plano donde se muestran los
resultados del estudio.

b) Ayudante tecnico

Auxiliar al ingeniero gedlogo en las actividades de campo tales como. Toma de muestras,
marcade con pintura en afloramientos y traslado de muestras al vehiculo

c) Conductor del vehiculo

Proporcionar los servicios de transporte al ingeniero gedlogo y ayudante técnico
d) Dibujante:

Dibujar, obtener copias e Wwminar los planos y graficos que se generen durante los estudios
e) Secretana

Capturar la informacion tecnica generada del estudio y editar el mforme final

%0128 | | | l 1 I
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8 METODO
Para el desarrollo del estudio se deben considerar las siguientes etapas.

Primerc Recopilar y analizar la informacién geolégica disponible, seleccionando aguella que sea de utilidad y
elaborar un fotoindice con las fotografias aéreas de la zona.

Segundo Interpretar las fotografias aéreas de la zona para obtener un planc fotogeologico preliminar
Tercero Verificar en campo la informacién plasmada en el plano preliminar mencionado.

Cuarto: Elaborar el plano geoldgico definitivo y el informe correspondiente

6.4 Recopilar y Analizar la Informacion

Se recopla la informacidn en los archivos de CFE o en el de otras dependencias como Petrdleos Mewicanos, Consgjo

de Recursos Minerales, Comisiéon Naciona! del Agua, Instituto de Geologia de la UNAM, Instituto Nacional de
Estadistica, Geografia ¢ Informatica, o empresas de la iniciativa privada.

El andlisis de la informacién consiste en establecer, a partir de la informacién disponible, la columna litologica de la
zona y las principales estructuras geoldégicas como son fallas, fracturas, anticlinales y sinclinales, principaimente
Asimismo, conocer datos geoclégicos de importancia como son espesores de las formaciones, caracteristicas
litoldgicas de las rocas y, en ocasiones, informacion del subsuelo aportada por pozos y barrenos, datos de gran
dtilidad para la interpretacién de estructuras geolégicas ‘

E! contarcon informacion bibliografica como la descrita representa dosventajas. primero, ahorra tiempo en el estudio

y en consecuencia dinero, segundo proporciona al profesionista un pancrama geolégico previc, que se traduce en

una mejor comprension del marco geologico del area que ha de estudiar.

No obstante que gran parte del territoric nacional se ha estudiado geolégicamente por diversas insttuciones y
empresas particulares con distintos propdsites, conviene sefialarque cuando no se cuente con informacion prelimmar
disponible y de utilidad del area gue se ha de estudiar, entonces como primer paso se debe efectuar un

reconocimiento geologico de campo por toda el area.

Por otra parte, el fotoindice generalmente debe ser proporcionado por el contratista que efectud el vuelo y tomé las
fotografias y tiene que contener la siguiente informacion

a) Nombre del proyecto
b) Localizacion geografica, norte magnético y astrondmico
c) Escala, cuadro de referencia

d) Numeracion de las fotografias, posicidon y direccion de la linea de vuelo.

960129 ] i I 1 ] l l l [ l j
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6.2 Interpretacion de la Imagen de $atélite y de las Fotografias Aéreas
Reahzare! proceso de mejora de la imagen y realce de hineamiento, para tener imformacién regional de los accidentes
estructurales; dependiendo de la zona a estudiar efectuar composiciones para la interpretacion wisual y posteriormente
clasificar las coberturas, se recomienda dentro de los posible el metodo supervisado.
Las fotografias aéreas deben de tener un traslape de 60 x 100 mm y dade que estén numeradas. se marcara en las
fotografias pares fa informacion geoldgica y en las nones la informacion hidrografica y de infraestructura El marcado
de las fotografias debe de llevar la siguiente secuencia.

a) Caminos y accesos.

b) Poblaciones.

c) Hidrografia.

d) Informacion Geologia

6.2.1 Caminos y accesos

Se debe emplear un marcador de color amarillo y sefalar primero, las carreteras pavimentadas, terracerias y brechas
con una linea continua, las veredas con linea discontinua. )

6.2.2 Poblaciones
Se emplea también un color amanillo y se iluminan en toda el area gue ocupen en la fotografia
6.2.3 Hidrografia

Se refiere a cuerpos de agua como lagos, lagunas, rios, arroyos perennes y cormmentes intermitentes Para todos ellos
se emplea un color azul marnno

Los lagos. lagunas y demas cuerpos de agua se iluminan en toda su superficie, los rios y arroyos perennes se sefialan
con una linea azul continua, y los intermitentes con una linea discontinua

6.2.4 informacion geoldgica

Dentro de esta :nformacion se considera lo siguiente. estructuras geolégicas como fallas en todos sus tipos, fracturas,
antiformas y informas en todas sus modalidades. Se sefialan también contactos formacionales, echados fotogeologicos
y Cuerpos volcanicos e intrusivos.

Se debe de empezar por sefialar en la fotografia tas fallas y fracturas, después los echados fotogeologicos, seguido
de los contactos formacionales y de los antiformas y sinformas. Por dltimo, se sefialan los cuerpos igneos intrusivos
y extrusivos. Toda esta informacién ha de marcarse con un |apiz de color rojo.

Con los datos sefialados en la secuencia descrita, se procede a elaborar un plano fotogeoldgico del area, que servira
de base durante el desarrolio del estudio en su etapa de verificacion, Asimismo, se establece la cantidad de puntos
a verificar en campo, en funcion de la complejidad del area.

{
I
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6.3 Verificacién de la Informacion en Campo

Antes de niciar esta etapa, conviene cerciorarse de gue se han identficado con claridad los puntos de verificacion
y las rutas de los caminamientos geolégicos con base en el inciso 6.2.4. La densidad de los puntos de verificacion
depende de la complejidad del area; sin embargo, se recomienda verficar, por 1o menos, dos puntos por km?

6.3.1 Descripcidn del afloramiento

La verificacidn consiste en wisifar afloramientos de roca con el objeto de hacer en el lugar una descrpcidn de la misma
y anotar en una libreta de notas los siguientes conceptos

a)

b)

¢)

d)

)

Color de la roca al mtemperismo y al fresco.
Intemperismo de la roca.

Consiste en distinguir qué tan afectada ha sido la roca por los agentes del intemperismo. Esto es
importante, ya que una roca intemperizada generalmente es menos resistente y menos estable.

Textura de la roca.

Proporciona las relaciones que tienen los constituyentes de la roca, yen algunas ocasiones nos
onenta sobre el origen de la misma.

Compacidad de la roca.

Con ella podremos, a primera vista, tener una idea de su resistencia
Fracturamiento

MNas orienta a conocer la calidad y competencia de la roca.
Estructuras primarias

Las principales que trataremos en esta guia son tres estratificacion, pseudoestratificacion vy
foliacion.

estratificacion de las rocas,

Puede ser masiva, gruesa o deigada. Esto nos puede indicar en términos generales qué
tan resistente es la roca, por lo regular Ja roca masiva es mas resistente y menos a8 medida
gue disminuye el espesor de los estratos,

pseudoestratificacion

Este tipo de estructuras se dan en las rocas volcanicas e tgual que las capas de roca

sedimentarna se le debe de tomar su rumbo o echado. Conocerlos s Gtil ya que indica la
direccion de los flujos y ello facilita conocer ia distribucion de la roca en el &rea,

460129
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foliacidon de las rocas.

Es comin en algunas rocas metamdérficas, se manifiesta en delgadas capas en forma de
hoja. La importancia de identificar este tipo de estructuras es que cuando estan alteradas,
constituyen planos de debilidad y en consecuencia de inestabiidad

o) Rumbo y echado de la roca

En las rocas sedimentarias estas mediciones se efectian con la brijula, auxdiados con la libreta
de notas o alguna tabla, 1a cual se coloca paralelamente a la capa de la roca para obtener una
medicion mas exacta. Con el rumbe y echado de las capas conocemos la orientacion de las
mismas, informacion utit para la construccion de secciones estructurales y para la posterior
definicion de la geologia estructural del drea. Al medr el echado de las capas, sabremos el Angulo
de la inclinacion de las mismascon respectoal plano horizontal. Esta informacién esta relacionada
junto con ctros factores (como son tipo de roca y pendiente del tefreno) con la estabilidad en una
area determinada.

Toda esta informacidn se debe localizar en la fotografia drea y en el plano fotogeoldgico. El proceso anterior se ha
de repetir en todos los afloramienios que previamente se han sefalado para su verificacion

6.3.2 Verificacion de fallas y fracturas

No menos importante que el punto anterior, resulta el hecho de visitar para su verificacién las areas en donde, se
distinguieron durante la interpretacion fotogeoldgica, fallas y fracturas de importancia para el trabajo

En este caso se debe identificar el tipo de falla o de fractura, su rumbo y echado, las caracteristicas del material de
la zona de falla, su magnitud y de ser posible establecer su edad con respecto a las unidades litologicas, para
determinar en el caso de las fallas, si son o no activas. Se describen también las caracteristicas del plano o planos
de falla y qué tanto han afectado la estabillidad del area dentro de la cual se localizan

6.3.3 Verificacion de zonas inestables

Las zonas inestables son. sin duda, otro de los aspectos imporiantes que deben de considerarse para el trazo de una
linea de transmision, toda vez que el desplante de una torre de transmisidn en una zona inestable puede provocar
su derrumbe, con todas las implicaciones que esto tiene

Para un trabajo como el que en esta guia se trata, se han considerado atendiendo a sus causas tres tipos de zonas
inestables

a) Zonas inestables provocadas por fracturamiento y fallas.

Son aquéllas en las que el abundante fracturamiento de una roca o la presencia de una zona de
falla ampla, ha ocasionado alteracion en la roca o por la interseccion de fracturamiento se
producen blogues de roca inestables. Lo anterior, combinado con un pendiente considerable en
el terreno, es susceptible de provocar movimientos de roca Estas areas, por lo regular, se puede
identificar por 1a presencia de abundante material de talud al pie de los cerros y por el fendmeno
de reptacién de los arboles.

960129 | | Ty . l
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b) Zonas nestables provocadas por fallas de talud en rocas blandas o materiales sobresaturados
de agua

Estas zonas en ocasiones presentan escasa vegetacion y la que existe tiene raices corlas. Se
caracterizan por la presencia de terrazas y grietas de tensidén, encharcamientos por deficiencia
del drenaje superficial, rasgos que constituyen una manera practica de identificartas [6)

Este tipo de zonas estan constituidas por matenales sueltos y rocas blandas como tohas, lutitas
y rocas arcillosas que, debido a la falta de drenaje y vegetacion que absorba el agua, se
sobresaturan. Al sobresaturarse, su resistencia at corte disminuye y basta una pendiente del 3%
para que se provoquen los movimientos, poniendo en riesgo las estruciuras que se desplanien
en el area {7).

C) Zonas inestables por colapso.

Son aguéllas que estan sobre dolinas o fallas circulares, y debido al peso de las mismas rocas
pueden sufrir asentamientos diferenciales, provocande inestabilidad y dafios en las estructuras
construidas sobre ellas. Estas zonas se identifican por 1o general por la forma semicircular que

ostentan y son comunes en las calizas, rocas susceptibles de presentar disolucion por la
presencia de agua.

Las zonas inestables deben de marcarse en toda su extension en las fotografias areas y planos
de campo durante la etapa de fotointerpretacion y caminamientos geologicos, y por ningun motivo
se recomienda proyectar el trazo de una linea de transmisién sobre una de ellas. \

"
I

6.3.4 Toma de muestras para estudio petrografico y datacion

Durante las verificaciones, tanto de afloramientos de roca como de zonas de falla y de fracturas, es prohable que

debido a Ia alteracion de la roca no sea posible determinar con precision sus caracteristicas litoldgicas o que detido

a la presencia de plegamientos no se puedan detemminar sus relaciones estratigrdficas, es decr, la posicion de la roca
en la secuencia estratigrafica; por ellc se deben de tomar muestras para que en los laboratorios descniban sus

caracteristicas fisicas y en ocasiones su edad.

Cada vez que se colecta una muestra de roca, el afioramiento de donde fue tomada tiene que ser ubicado en la

fotografia aérea y en el plano de campo. Asimismo, se debe hacer la descripcién de campo y en un croquis, ubicar
la roca en donde se considere, ajuicio del ingeniero gedlogo gue esta haciendo el trabajo, su posicidn tanto en ia
secuencia estratigrafica como en la estructura geoldgica local, con el objeto de facilitar al laboratonsta (petrdgrafo
o paleontdlogo) la clasificacion o datacidn de la muestra (vease figura 1)

6.4 Elaboracion del Planc Geologico €& Informe
Con la informacion obtenida durante la verficacién de campo, se esta en condiciones de transformar el piano
fotogeologice en un plano geoldgico. ya que la diferencia entre ellos la constituye el hecho de que el prmero no cuenta
con datos geoldgicos obtenidos directamente en el campo.

6.4.1 Vaciado de los datos obtenidos en el campo

Para niciar este paso, es necesario contar con un plano topografico base, en el que se plasmara la informacion
colectada

%012y | | | | L | I [ |
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Se dibujan primero los contactos formacionales, enseguida los echados tomados en el campo, posteriormente las
fallas, fracturas y se sefalan las areas que se consideren inestables

Es necesario, cuando toda la informacidn mencionada se ha representado en un plano, elaborar secciones
estructurales en la que una de ellas concida con el trazo de linea de transmision y las otras sean perpendiculares
a la misma.

6.4.2 Edicion de planos y secciones

Este apartado tene por objeto auxillara la presentacin de los planos y las secciones, que junto con el informe escnto
constiuye e! producte final de! estudio (véase figura 2) [8].

6.4.21 Tipo de papel y tinta
Se usara papel poliester grueso con las dos caras mate. La tinta debe de ser china de color negro
6422 Dimensiones

Se recomienda dibujar en proporcion del tamario carta (215 x 28 cm), en la forma horizontal a vertical, con lo que
se evitara alterar la escala cuando se efectien reducciones posteriores {véanse figuras 3, 4, 5, y 6) [§]

6.4.2.3 Linea de corte y margenes

Se marcara el imite del plano, cualquiera que sea su tamafio. Por su parte’los margenes variaran de acuerdo al
tamanc de! plano o figura onginal (véase figura 7) [8)

6424 Tamafho y orientaciéon de letras

Con el objeto de tomar en cuenta posibles reducciones en los planos y secciones, se presenta una tabla {Anexo A)
en donde se aprecian los resultados de las reducciones. Asimisme, se incluye fa figura 8 en donde se indica la manera
correcta de onentar los letreros [8].

6.42.5 Croquis de localizacion

En &l se debe resaltar el area de importancia, que es necesario tenga coordenadas X y Y, norte y escala grafica
aproximada (véase figura 9) [8).

6.4.286 Leyenda

Debe dividirse en dos: Columna litoldgica y simbolos geoldgicos y topogréficos (vease figura 10) (8]

6427 Cuadro de identificacion

Debe de ser proporcional al tamafio del plano, para que en caso de reduccion sea legible (vease figura ) [8]
6.4.2.8 Simbologia en secciones

Para representar la litologia se utiliza la simbologia por tipe de roca {véanse figuras 12 a 16) [8]

960129 1 y | | I l 7 l _1
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6.429 Copias
Se presentan en papel heiiografico con linea negra y fondo blanco [8].
6.4.2.10 lluminado

Los planos y secciones se presentan umnados con colores prismacoloresfuminados con gasglina o se iluminan can
pintura de oleo [8}.

6.5 Elaboracion del Informe
El informe debe ser elaborado al final de los recorridos de campo, cuando se tenga plasmado en los planos toda Ia
informacion geologica recaba durante los recorridos de campo y cuando las secciones geoldgicas hayan stdo

construidas,

Es importante que durante el desarrollo del informe se tengan a la vista los planos y secciones geologicas, ya que
a partir de ellos se obtendran los datos necesarios para la consecucion del informe.

6.5.1 Contenido
Se presenta una guia del contenido del informe
a) Introduccion.
b} Antecedentes.
c) Localizaciéon del area y vias de acceso.
d) Métodos de trabajo.
e) Marco geolégico regional
estratigrafia,
eclogia estructural,
fy Zonas potenciales de problema.
g) Alternativas para el trazo de la linea (si fuera necesano.)
h) Conclusiones.
) Recomendaciones
i) Bibliografia.

k) Anexos,

wozs | | | ! | |
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Figura 1 - Seccién geologica y columna litologica
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Figura 7 - Linea de corte y dimensiones de margenes en planos
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Geomatrices RECP’s y vegetacion, para un control de erosion efectivo
Seleccion de productos en rollos, para el control de erosion
Dr. en Ing. Rafael Morales y Monroy,
Profesor de la Facultad de Ingenieria de la UNAM,
Ingeniero Consultor.

Introduccion

La erosion provocada por el agua es un fenémeno natural que resulta del desprendimiento
v arrastre de particulas de suelo. La erosion acelerada resultado de la actividad humana v
la remocion de la vegetacion que recubre los terrenos, generalmente resulta en un drastico
incremento de perdida de suelos. Las geomatrices, también conocidas como productos en
rollos para el control de erosion, RECP's (por sus siglas en ingles: Rolled Erosion
Control Products) funcionan de manera efectiva como una barrera contra la erosion
previniendo el desprendimiento de las particulas de suelo al disipar la energia cinética de
la lluvia. Ademas, las geomatrices sirven como barreras mecanicas para disipar las
fuerzas erosivas que resultan de la concentracion de flujos de agua de lluvia que actian
sobre la superficie del suelo, previniendo asi el desprendimiento y arrastre de las
particulas del suelo.

Mientras que las fibras de las matrices de los RECP’s realizan las dos funciones ya
mencionadas, las redes y las ligaduras mecénicas de las redes forman un sistema para
estabilizar y retener las fibras de la matriz para reducir, de manera efectiva. la movilidad
del agua corriente. Esta estabilizacion mecanica les permite a las fibras el proteger al
suelo subyacente de las fuerzas erosivas.

Debido a que las “mantas para ¢l control de erosion” (ECB’s: Erosion Control Blanket)
son productos temporales, una vez que se establece la adecuada estabilizacion del suelo
mediante el establecimiento de la vegetacion, su funcion de control de erosion de suelos
ya no sera requerida.

Cuando la vegetacion por si misma no proporciona la proteccion permanente contra la
erosién, entonces es cuando se requieren de geomatrices mas fuertes, conocidas como
“matrices para refuerzo de suelos™ (TRM's: Turf Reinforcement Mats). Estas
geomatrices TRM proporcionan una estabilidad mecéanica adicional para las raices y
tallos de la cobertura vegetal.

En la fase de proteccion permanente contra la erosién, luego del establecimiento de la
vegetacion, la geomatriz TRM se vuelca sobre la funcién de control de erosion. El
establecimiento de la vegetacién proporciona una forma primaria de cobertura, mientras
que la funcion primaria de la geomatriz TRM se vuelve el refuerzo de dicha vegetacion,



De manera adicional, la geomatriz TRM debe de brindar una cobertura suplementaria al
suelo superficial, contra cualquier fuerza erosiva que trate de penetrar dentro de la
vegetacion.

Definicion de la aplicacion

Existen una gran variedad de geomatrices RECP’s disponibles en el mercado. El primer
paso para seleccionar la geomatriz mds adecuada para cada proyecto en particular es el
definir su aplicacién y el proceso de erosidn al que se le enfrentara. Especificamente: ;se
va a aplicar esta geomatriz a un proceso de control de erosion en un talud sometido a
corrientes pluviales que tratardn de desprender las particulas de ese suelo y luego
arrastrarlo con su energia cinética?, o.... ;es un canal de drenaje donde se concentra el
tflujo del alcantarillado?.

Una vez que se determina el tipo de aplicacién, se deben hacer una serie de
consideraciones adicionales para seleccionar las formas de protecciéon: temporales o
permanentes.

Vegetacion, para estabilizacién permanente

[.a vegetacion, con o sin una geomatriz permanente RECP es, generalmente, el mejor
material para estabilizar a los suelos, debido a su efectividad, su costo (relativamente
bajo), facihdad de mantenimiento, estética y sobretodo, su gran afinidad hacia el medio
ambiente. La vegetacion reduce y amortigua el impacto de las gotas de lluvia, reduce la
velocidad de los escurrimientos, mantiene a los suelos in situ y generalmente es menos
onerosa que controles de tipo estructural, sin embargo, el area debe de ser proclive al
nacimiento v mantenimiento de la vegetacion, es decir, deben de ser suelos fértiles. con
un adecuado pH, aereados, himedos y adecuadamente expuestos al sol y a los vientos.

En la mayoria de los casos, la vegetacion, reforzada con RECP’s o sin reforzar, una vez
que se establece proporcionara la adecuada proteccion contra la erosién, comin para
taludes v canales en la mayoria de los sitios, sin embargo, cuando comienza a germinar la
vegetacion, luego del sembrado de las sermllas, éstas areas generalmente requieren de
una “avuda”. a base de un control de erosion temporal, una proteccion y de un anclaje
para mantener el suelo v las semillas en su lugar, regulando ademds los factores de
crecimiento, tales como la temperatura y humedad, para asegurar el establecimiento de la
vegetacidn.

El proporcionar una proteccion y un sustrato adecuados a los suelos de taludes y canales,
es la funcion de las geomatrices o RECP’s temporales.

Opciones con RECP’s

Al combinar geomatrices degradables y no degradables con estructuras mecanicamente
estabilizadas se proporciona un verdadero control de la erosion.



A las geomatrices o RECP's, temporales o permanentes generaimente
"mantas” (ECB’s) y han sido definidas por la ASTM como “materiales degradables.
compuestos principalmente por fibras de origen organico, manufacturadas en rollos.
disefiadas para reducir la erosidn de los suelos y ayudar en el crecimiento,

establecimiento y proteccion de la vegetacion™.

v .-

se les conoce como

Adaptado de Sprague, 1998.

Tahla 1. Disefio y aplicaciéon de geomatrices temporales para control de erosion (ECB).
Guia general para el uso y seleccion de proteccion temporal contra la erosion.

Aplicaciones

Categoria Composicién sugeridas Longevidad
E! establecimiento de
1. Red mecanismos de control
simple, corto | Las geomatnces de erosion en los
plazo, deberan ser producidas | terraplenes de
temporal, por maquinas; de fibras | carreteras, de puentes,
degradable, | de paja montadas en bermas, acotamientos,
ECB una red tejida, etc., donde la
(erosion biodegradable, con vegetacion pueda
Control aberturas maximas de ayudar a una
Blanket: 1.27x254cm. La estabilizacion a largo
mantas para | geomatriz debera de plazo.
el control de | cumplir con lgs criterios | Criterio de disefto
erosion) generales de disefo, general: Taludes 3:1 2 a 12 meses
El establecimiento de
mecanismos de control
Las geomatrices de erosion en los
deberan ser producidas | terrapienes de
por maquinas; de fibras | carreteras, de puentes,
de paja montadas en bermas, acotamientos,
una red tejida, etc., donde la
2. Red biodegradable, con vegetacion pueda
doble; corto | aberturas maximas de ayudar a una
plazo; 1.27x 254 cm. La estabilizacion a largo
temporal; geomatnz debera de plazo.
degradable; | cumplir con los criterios | Criterio de disefio
ECB. generales de disefo. general Taludes 2:1 2212 meses
E! establecimiento de
Las geomatrices mecanismos de control
deberan ser producidas | de erosién en los
por maguinas; con 30% | tefraplenes de
de fibras de coco y 70% | carreteras, de puentes,
paja, montadas enuna | bermas, acotamientos,
red tejida, etc., donde la
biodegradable, con vegetacion pueda
3 Red aberturas maximas de ayudar a una
doble, 127x254cm. La estabilizacion a largo
degradable | geomatriz debera de plazo.
a mediano cumplir con los criterios | Criterio de dfsefio
plazo. ECB | generales de diséfio. general Taludes 15:1 | 12 a 24 meses




Las geomatrices
deberan ser producidas
por maquinas; con
100% de fibras de coco
u ofras fibras
equivalentes, montadas
en una red tejida,
biodegradable, con

El establecimiento de
mecanismos de control
de erosion en los
terraplenes de
carreteras, de puentes,
bermas, acotamientos,
etc,, donde la
vegetacion pueda

4, Red aberturas maximas de ayudar a una

doble, 127 x254cm. La estabilizacién a largo

degradable | geornatriz deberd de plazo.

alargo cumplir con los criterios | Criterio de disefio

plazo. ECB. | generales de disefio. _general: Taludes 1:1 24 a 36 meses

En general, las geomatrices temporales o mantas, ECB’s, se fabrican tejiendo fibras
vegetales, normalmente paja, paja y coco, yute, viruta de madera, etc., y montandolas o
reforzandolas con redes o mallas sintéticas, también degradables, formando un conjunto
en forma de mantas o matrices.

Por otro lado, las geomatrices o RECP’s no degradables o permanentes, también
conocidas como matrices para el refuerzo del suelo (TRM’s: Turf Reinforcement Mat’s)
han sido definidas por el Consejo Tecnoldgico para el Control de Erosion (ECTC:
Erosion Control Technology Council) como *“una geomatriz de largo plazo. no
degradable, compuesta de fibras sintéticas estabilizadas contra los rayos ultravioleta UV,
cuva red y/o filamentos estan fabricados en un arreglo tridimensional para reforzar de
manera permanente a los suelos contra la erosion hidraulica, donde las descargas ejercen
velocidades v esfuerzos cortantes que exceden los limites de resistencia de los suelos y de
la vegetacion nativos o locales. Las geomatrices permanentes TRM’s proporcionan
espesor, resistencia y relacion de vacios suficientes para el relleno con suelo vegetal que
permita el desarrollo de la vegetacion dentro de la geomatriz.

Cuando a las geomatrices anteriores se¢ les incorporan fibras orientadas, organicas o
sintéticas, este conjunto se convierte en un geocompuesto denominado C-TRM el cual
mejora notablemente la capacidad para el control de erosion de aquella geomatriz. La
adicion de fibras organicas puede mejorar sustancialmente el establecimiento de la
vegetacion.

La seleccion de materiales adecuados para la aplicacion depende de las fuerzas erosivas
que se puedan generar asi como del tiempo de proteccion que se necesite.

Debido a la gran cantidad, tan diversa, de materiales que pueden usarse para la
fabricacion de las geomatrices permanentes o RECP’s, éstas pueden tener un gran rango
de vidas utiles o longevidades, mientras que las geomatrices temporales, mantas 0 ECB’s
pueden durar solamente entre 60 dias o tres afios.

Las geomatrices permanentes, debe aclararse, proporcionan solamente una proteccién
temporal contra la erosion, igual que las mantas o geomatrices temporales, solo que
siguen protegiendo y reforzando al suelo superficial de manera permanente.



Adaptado de Sprague, 1999.

Tabla 2. Disefio y aplicacion de geomatrices para refuerze de suelos (TRM's).
Guia general para el uso y seleccidn de proteccion permanente contra la erosion.

Aplicaciones

PCategoria Composicion sugeridas Longevidad |
El establecimiento de
mecanismos de control
de erosion permanente
en los terraplenes de
carreteras, de puentes,
bermas, acotamientos,
etc., donde la
vegetacién, por si

Las geomatrices deberan ser misma no pueda
producidas por maquinas, de establecerse a largo
polimeros unidos mecanicamente 0 | plazo
por fusion; de monofilamentos o Criteric de disefio
5. Control de fibras entrelazadas, formando una general: Taludes 1:1.
erosion estructura dimensionalmente estable, | Taludes en donde las
permanente para sostener a la vegetacién de condiciones de
TRM (Turf manera permanente; con fibras escurrimiento sean
Reinforcement | colocadas para incrementar el control | tales que generen
Material. inicial de la erosion y permitir el fuerzas que excedan
matriz de establecimiento de la vegetacion. La | los limites de 1a
refuerzo de geomatriz debera de cumplir con las | vegetacion natural, sin
suelos) siguientes especificaciones minimas: | refuerzo. Permanente
Método
Propiedad  Especficacisn  de Prueba
Calor Negro Visual
Espesor ASTMD ASTMD
{min) 4355 1777
Tension ASTM D ASTM D
(rmin) 4355 5035
ASTM D ASTM D
Elongacion 4355 5035
ASTM D
Porosidad 4355 Calculada
ASTM D ASTM D
Resiliencia 4355 1777
Estabilidad ASTMD
vs UV 80% min 4355

o



Geomatrices para control de erosién temporal

Las geomatrices temporales o mantas sirven para proporcionar nutrientes y un control de
erosion temporal de manera directa, antes de sembrar y durante el proceso de
germinacion; son la mejor opcion para revegetar en pendientes suaves, hasta de 3:1, va
que estan formadas por una mezcla de fibras sintéticas y organicas. ambas degradables,
tejidas en un arreglo con estructura mecanicamente estabilizada.

Hay mucho tipos de geomatrices temporales o mantas ECB’s disponibles. cada uno de los
cuales tiene un rango especifico de aplicacion.

Las redes o mallas sintéticas usadas en la fabricacidon de las geomatrices temporales,
ECB’s, estan hechas de materiales fotodegradables y las fibras organicas que se usan. son
100% biodegradables, lo cual les da su caracter netamente temporal y, de acuerdo al uipo
de materiales usados en su composicion, asi también podra variar su longevidad.

Las geomatrices temporales o mantas ECB’s se pueden usar en aplicaciones que varian
entre pendientes suaves y fuertes; canales con gran flujo y areas altamente erosionables.

Geomatrices para control de erosiéon permanente y para refuerzo de vegetacion

Aunque una vegetacion fuertemente arraigada ofrece un excelente control contra la
erosion, las dreas expuestas a fuerzas hidrdulicas importantes, tales como taludes muy
verticales y canales con gran flujo, expuestos a grandes volimenes de escurrimientos,
pueden necesitar una ayuda adicional o refuerzo extra para conservar su estabilidad
permanente. Las geomatrices para el control de erosidn permanente o TRM’s estan
disefiadas para dar ese “extra”, al trabajar en conjunto con la vegetacion, para
incrementarle su resistencia al esfuerzo cortante y darle el refuerzo adicional que
requiere.

Estas geomatrices estan formadas por una estructura tridimensional, no degradable, para
trabajo rudo o pesado, que les permite reforzar, de manera permanente. las raices de la
vegetacion y sus tallos. Ademas, los geocompuestos C-TRM’s a menudo contienen una
matriz fibrosa cosida en una estructura tipo red que proporciona un inmediato y
permanente control de erosion.

Las geomatrices permanentes, no degradables, TRM’s y, especialmente los C-TRM’s se
funden en una estrecha relacion simbidtica con las plantas al proporcionar un inmediato
control contra la erosion hasta que la vegetacion se establece de manera definitiva y. a
partir de ese momento, la geomatriz comienza entonces a dar una cobertura adicional al
suelo focal, al mismo tiempo que refuerza al suelo vegetal y a la vegetacién recién
instalada, en su tallo y en sus raices.

La sinergia que se establece entre los materiales sintéticos y los organicos de las
geomatrices C-TRM’'s les permiten oftrecer un control de erosion inmediato que permite
el enraice v establecimiento de vegetacién asi como la proteccion del suelo local y el



refuerzo a permanente de las plantas, pasto o vegetacién que sobre de ellas se
establezecan.

El refuerzo de la vegetacion le asegura su estabilidad a largo plazo al permitirle resistir
altos flujos que generan grandes esfuerzos cortantes. De hecho, la vegetacion reforzada
ha demostrado el brindar una resistencia al esfuerzo cortante semejante a la que pudiera
proporcionar un enrocamiento de grandes dimensiones o el de un refuerzo rigido a base
de elementos de concreto. de un costo muy alto, lo cual permite ahorros considerables.

El uso de las geomatrices, permanentes o temporales. le proporciona al paisajista,
arquitecto, ingeniero o constructor, una excelente opcién ecologica, que armoniza con la
naturaleza v que es de un bajo costo, comparada con las soluciones tradicionales de
refuerzo rigido, usadas hasta la fecha.

Disefio con materiales para control de erosion

De manera histérica, la seleccion de materiales para el control de la erosion y su diseiio
apropiado se ha realizado usando procedimientos, tablas y nomogramas disponibles en la’
literatura cientifica relacionada. Actualmente existen programas de computo que han sido
confeccionados en base a la informacion existente, la experiencia, bases de datos, la
investigacion de muchos afios v la recoleccion estadistica de datos por parte de los
ingenieros agrénomos. hidraulicos y de mecanica de suelos que se han dedicado a la
sedimentacion, depositacién y conservacion de suelos. Por medio de la captura de esta
informacién y conocimiento, usando métodos informaticos, se han logrado generar las
distintas geomatrices que existen en el mercado, asi como un software adecuado para
ayudar en el disefio y su seleccion, la mas adecuado de ellas, permanentes o temporales.

Cualquier software que se utilice para el disefio deberd contener informacion precisa y
sustancial del comportamiento de las geomatrices, del suelo de apoyo vy también debera
utilizar un procedimiento de disefio aceptado, el cual proviene de las intensidades de las
lluvias, mismos que se encuentran plasmados sobre de mapas y cartas de isoyetas,
disponibles en diversas secretarias como SCT, CFE y SEMARNAT.

Para mejorar la precision y efectividad de las geomatrices, la vegetacién y el sistema de
vegetacion reforzada con geomatrices en taludes y/o en canales, su disefio deberd integrar
calculos v procedimientos asi como datos especificos del producto que se recomienda
para dicha estabilizacion. Con la incorporacion del software comercial para tales fines,
los ingenieros mejoran el disefio de taludes y/o canales ya que estos programas tienen
incorporados una serie de criterios establecidos por distintas agencias federales en los
Estados Umdos, tales como:
e Federal Highway Administration, FHWA, “Design of Roadside Channels with
Flexible Linmngs™, 1988.
e United States Department of Agriculture’s, “Stability Design of Grass Lined
Open Channels™, 1987.



¢ United States Department of Agriculture’s, “Predicting Soil Erosion by Water: A
Guide to Conservation Planning with the Revised Universal Soil Loss Equation,
RUSLE”, 1997.

Conclusiones

Los métodos para controlar la erosion deben de practicarse antes, durante y despues de
efectuar movimientos de tierras o en la ejecucion de proyectos, de otra manera, 10s costos
de mantenimiento y reconstruccion pueden volverse muy altos. Ademds, la nueva
reglamentacion v la sociedad misma ha empezado a exigir la protecciéon al medio
ambiente, a ser mas amigables con él y no a atacarlo y depredarlo, como habia venido
ocurriendo hasta hace apenas algunos anos. El uso apropiado de materiales para el control
de la erosion, incluyendo vegetacion y productos en rollos, geomatrices, permitira
cumplir, de manera economica y efectiva, con esta nueva visiéon del mundo que deseamos
todos.



Comportamiento de suelos finos compactados

M. en C. Abimael Cruz Alavez

RESUMEN. La energia de compactacion de una prueba de laboratorio debe seleccionarse en funcion del tipo y del
compoertamiento que se requiere del suelo por compactar, que a su vez es funcion de los requerimientos de la obra
térrea por construir, y no del equipo de compactacion de campo disponible; la energia maxima recomendable para
compactar los suelos finos no debe rebasar los 30 kg cmicm® para obtener la mejor eficiencia de los equipos de campo.
Se plantean leyes generales de comportamiento mecanico de los suelos finos compactados, asi como cartas de

clasificacion.

1. Introduccion

Desde épocas muy remotas el hombre ha utilizado el
suelo para la construccidon de tumbas, viviendas, vias
de comunicacién y estructuras de retencion de agua El
exito o fracaso de tas estructuras térreas ha dependido
mas que nada de las técnicas de construccion
empleadas. Si los suelos son vaciados o colocados en
forma simple al azar en un relleno, el resultado sera
una estructura térrea de baja resistencia al esfuerzo
cortante y alta compresibilidad y deformabilidad.

El empleo de la compactacién como un medio racional
de mejoramiento de suelos se inicic a partir de la
publicacion de las experiencias de R. Proctor en los
Estados Unidos de Norteamérica en la tercera década
del siglo pasado (Proctor, R. R., 1933) Dichas
experiencias condujeron a establecer métodos para
especificar y controlar la calidad de los trabajos de
campo, mediante el empleo de patrones de
compactacion en el faboratorio. Con gran mérito en
aguella epoca, se fijo un patréon de compactacion que
respondia a las necesidades especificas vy
procedimientos de construccion empleados entonces
Desgraciadamente, hasta nuestros dias, poco se ha
avanzado en cuanto a la adaptaciéon o adopcion de
nuevos patrones de compactacion que respondan a los
requerimientos particulares de las obras gue se
construyen actualmente y acordes con |las propiedades
de los suelos por compactar, de modo que en la
mayoria de los casos se sigue tomando como patron la
prueba Proctor Estandar, establecida desde hace mas
de medio siglo, con ligeras variantes en cuanto a la
energia de compactacion. Esto implica proceder como
si la compactacion fuese un fin en si misma,
independiente de las caracteristicas de los suelos por
compactar y de las estructuras por construir, y no solo
un medic para lograr las propiedades mecanicas
adecuadas de los suelos

E! ingeniero Luis Echeagaray en 1938 decia: *... La
gran variedad de tierras que hay en la naturaleza y la
mutabilidad de sus propiedades, hacen imposible la
estandarizacion, lo que es apropiado ¢ Inconveniente

para determinado tipo de suelos, puede no serlo para
otro, o para el mismo suelo si sé le pone en diferentes
condiciones ..." (Echeagaray, L., 1938).

Debido a que |as propiedades mecanicas de los suelos
dependen de ias condiciones de su compactacion, y las
deseables en determinada  estructura no
necesariamente |0 son en otra, el uso de un solo patrén
de compactacian en el laboratorio resulta irracionat para
todas las situaciones que pudieran presentarse en el
campo (Marsal, R. J. y Resendiz, D., 1975).

Dentro de las obras que se erigen utilizando el sueto
como material de construccion estan ias cortinas para
presas de tierra, diques, terraplenes para cammos vy
ferrocarriles, bordos de defensa y para abrevadero,
muelles y pavimentos En cada una de ellas se deben
cumplir ciertos requisitos de comportamiento, de modo
gue convendra emplear técnicas de compactacion
adecuadas para satisfacer dichos requisitos en funcion
del tipo de suelo disponible para la construccion

Lo anterior exige en pnimer lugar, fijar [0S requisitos de
comportamientc de la obra por construr como,
resistencia al esfuerzo cortante, compresibilidad,
permeabilidad, ductilidad, etc., en segundo fugar,
conviene conocer las propiedades de los suelos
compactados bajo diferentes condiciones y técnicas,
tanto de laboratono como de campo, lo cual servira de
base para elegir el mejor material disponible en el lugar
para la construccion, asi como el equipc de
compactacion de campo y la prueba de laboratorio que
reproduzca mas fielmente las propiedades obtenidas
con ese equipo.

Deben distinguirse dos tipos de materiales
compactables' los suelos finos y los suelos gruesos ©
granulares, incluyendo en estos Ultimos desde arenas
hasta enrocamientos. En cualquier caso, Ia
caracteristica principal es que constituyen medios no
saturados, © sea, trifasicos (sdlidos, agua y gas}),
diferenciandose notablemente uno y otro en su
comportamientoe mecanico debido a que, mientras en
los medios granulares su estructuracion se debe

1



principalmente a |as fuerzas de gravedad, en los suelos
finos, debido a ta gran superficie especifica de la fase
sblida, las fuerzas eléctricas, osméticas y capilares
influyen notablemente en su estructuracién vy
comportamiento, resultando complejo su estudio a tal
grado que para la Mecanica de Suelos constituye un
problema aun no resuelto completamente en la
actualidad (Cruz, A., 2001).

Desde los estudios de compactacion presentados por
Proctor en 1933 hasta nuestros dias, se han realizado
varias investigaciones sobre el comportamiento de los
suelos finos compactados, sobresaliendo las de
Casagrande, A. y Hirschfeld, R. {1960} en Harvard,
Lambe, T. W. (1960) y Mitchell, K. {1976) en el MIT: los
de Barden, A y Sides, G. R. en 1970, los realizados por
el Instituto de Ingenieria de la U.N.A.M de 1578 a 1984
con patrocinio de la Secretaria de Comunicaciones y
Transportes (Alberro, J., Marsal, R. J., Mendoza, M. J,
1985), y los realizados por el autor en 1986 (Cruz, A,
1989).

En lo que sigue se presentan los resultados de cinco
suelos finos de diferente clasificacion, compactados
mediante la prueba de mmpactos con diferentes
energias de compactacién, a partir de los cuales se
piantean leyes de comportamiento que se observa
pueden responder al compartamiento de la mayoria de
los suelos de la naturaleza, con una connotacion
practica muy importante en la construccion de
estructuras térreas

2. Sue¢los estudiados
Las tablas 1 y 2 presentan los resultados de las

pruebas de clasificacion de los cinco suelos estudiados
(Cruz, A, 1889y Cruz, A., 1996).

TABLA 1. Caracteristicas granulométricas de los suelos estudiados,

TABLA 2. Propiedades indice y ciasificacién de los suelos estudiados
segan el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (5L (8}

Suelos estudiados
Propiedades Suelot | Suelo2 | Suelo 3 | Suelo4 | Sue

M-1 M-2 M-3 M-4 M-b
Limite liquidoen % !
(W) 2440 | 6760 | 3470 | 3511 | 6210 |
Limite plastico en
Yo {wp) 24 22 44 90 3054 3047 45.70
Indice plastico en :
% (Ip) 10.18 22.70 420 464 16 40
Peso  especifico
relativo de solidos 261 2.69 270 2 56 270
(Ss)
Porcentaje de
arena 32 10 50 26 10
Porcentaje de
finos 68 20 50 74 90
Clasificacion CL-ML MH SM-ML ML MH

Malla Granulometnia {(porcentaje que pasa en peso)
Nomero | Apertura | Suelo1 | Suelo2 | Suelo3 | Suelo4 | Suelo s

{mm) M-1 M-2 M-3 M-4 M-5

4 4 760 100 160 100 100 100

10 2 000 94.5 98 8 939 98.8 9 4
20 0.841 92 4 8.2 795 96.9 98 8
40 0420 90.8 97.7 63.1 94 1 97 9
100 0149 758 932 52.5 805 92.2
200 0074 68 2 396 49.8 73.7 90.1

3. Pruebas de compactacion

Tomando en consideracion gue dentro de las pruebas
de compactacién de laboratorio las mas comunes por
su facfidad de realizacion son las pruebas mediante
impactos, en la investigacion referida se adopté dicho
procedimiento para observar el comportamiento de los
suelos estudiados. El hecho de haber escogido este
tipo de prueba no implica aceptar que sea la mas
representativa de los métodos de compactaciéon de
campo, sin embargo, es justo reconocer que es la mas
usual entre lps trabajos de rutina para controlar la
construccién de terraplenes asi como para los estudios
de laboratorio en la etapa de disefio. Una vent
adicional de este tipo de prueba es que la energia
compactacion se puede cuantficar y modificar
facilmente, con solo variar el nimero de capas pof
compactar y/o el numero de golpes aplicado por cada
capa

Resulta relevante en este aspecto las investigaciones
realizadas por Sowers, G. G. y Kennedy, C. M. (1954),
sefalando que resulta mas significativo el nimero de
golpes {N) que se aplique a una capa por compactar
que el hecho de aumentar el peso o la altura de caida
del martillo; 0 sea, el peso volumeétrico maximo (Yamax)
es mayor si la energia se aplica con un solo golpe y
disminuye a medida que N crece, estos mismos
Investigadores demostraron que la relacidn diametro
del pisén/espesor de capa (dy/D.} trene influencia
apreciable, recomendando un valor de 1.5 para dicha
relacion y de 2 para la relacion D/d;, donde D, es el
diametro del cilindro de compactacion La relacion d,/D.
no se cumple con los equipos de compactacion de
taboratorio empleados actualmente.

La evaluacién de |a energia de compactacion resulta
facil en una prueba de laboratorio mediante impactos,
empleando la expresion (1).

%
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donde-
E. = energia de compactacion
= namero de golpes del pisén por cada una de las
capas en que se acomoda el suelo en el molde de
compactacion
n = nimero de capas en gue se dispone el suelo hasta
llenar el molde mas una parte de la extension
W = peso del pison compactador
h = altura de caida del pisén al aplicar los impactos al
suefo
V = volumen total del suelo compactado incluyendo
la parte que gueda comprendida en la extension.

Con la finalidad de cubrir rangos amplios de
comportamiento de los suelos estudiados, se eligieron
cuatro valores tentatlvos de energias de compactacnon

1—45kgcm!cm E2—76kgcmlcm Ea= 15.2
kg. emicm’y Egq = 27.3 kg.cmicm®

La preparacion de las muestras y los detalles de las
pruebas se pueden consultar en la referencia (Cruz, A,
1889) y un resumen de las mismas en la referencia
(Cruz, A., 1996).

La figura 1 ilustra los resultados de pruebas de
compactacion para el suelo 1 (M-1) mediante la
graficacién de las parejas de valores w-y,, para las 4
energlas escogidas De forma similar se obtuvieron las
curvas de compactacion para los otros cuatro suelos
estudiados (Cruz, A, 1989).
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Figura 1. Curvas de compactacion, contenido de agua w

vs peso volumétrico seco yypara el suelo M-1.

En cada ensaye de compactacién se midio la altura de
la muestra directamente dentro del molde, con fa
finalidad de obtener su volumen mas exacto y de esa
manera calcular la energia de compactacion real
empleada, este valor se presenta en cada curva de la
figura citada.

4. Pruebas de compresion simple

Con la finalidad de encontrar una correlacion entre el
comportamiento plastico de los suelos finos, segun el
conceptec de los limites de consistencia y e!
correspondiente al de esfuerzo-deformacion, se
realizaron pruebas de compresion simple en probetas
labradas de muestras compactadas

En la realizacion de las pruebas se siguid al
procedimiento de deformacion controlada, ajustandose
a una velocidad de 1mm/minuto, que es la
recomendada para este tipo de ensaye La figura 2
presenta las graficas de comportamiento esfuerzo-
deformacién para el suelo 1 (M-1) en pruebas de
compresion simple, correspondientes a una energiade
compactacion promedio de 7.8 kg cmicm’. De la misma
forma se encontraron las relaciones esfuerzo-
deformacidn para las otras energias de compactac:mn
asl como para los otros 4 suelos {Cruz, Az 1989)
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Figura 2. Comportamiento esfuerzo-deformacion en
pruebas de compresion 51mple para ¢l suelo
M-1, con Ec=7.8 kg.cm/cm® y diferentes
contenidos de agua.



5. Comportamiento de los suelos estudiados

Con los resultados tanto de las pruebas de

compactacién como de las de compresion simple, se

estudiaron diferentes relaciones entre los diversos
parametros obtemidos, con el objetivo de determinar
patrones de comportamiento para cada uno de los
cinco suelos estudiados

5.1. Relacionw vs g,

A partir de los resultados de las pruebas de compresion
simple, se encontraron las resistencias ultimas
alcanzadas ¢, respecto al contenido de agua w. La
figura 3 muestra el comportamiento para e! suelo M-3
con diferentes energias de compactacion, para cada
energia se sefiala el contenido de agua éptimo obtenido
{w,}, asi como los contenidos de agua dptimos (w,,)
correspondientes a las maximas resistencias a la
compresion simple De la misma forma se pueden
graficar los comportamientos para los restantes 4
suelos.

Suelo M-S
Ec en kg.cm/cm?

2

35 -

P

20 - W

- R BN '

Resistencia a 1a compresion simple qu, en kg/cm

Contenide de agua w, en %

Figura 3. Comportamiento de la resistencia dltima a la
compresion simple respecto al contenido de
agua para el suelo M-5,

En la figura referida, se observa claramente gue ia
maxima resistencia a la compresion simple para cada
energia de compactacion ne corresponde al contenido
de agua optimo, sino a un contenido de agua mencr a
dicho valor {w,<w,), también se nota en forma precisa
que la variacion de la resistencia después dei valor v,
sigue un mismo comportamiento, independientemente
del valor de la energia de compactacion.

5.2. Relaciones y ., vs w,

En la figura 4 se presentan las graficas que muestran l»
variacion de 10s pesos volumeétricos secos maxim
{Yumax) CON respecto a los contenidos de agua dptmos
{w,). Estas curvas no son mas que los picos de las
curvas de compactacion de ia figura 1 para los cinco
suelos estudiados. Notese que los suelos M-2y M-5 se
ubican en una determinada zona, mostrando una
pendiente muy similar; lo mismo sucede can los suelos
M-1y M-4, los cuales se ubican en otra zona con y ..
mas altos y con w, menores; el suelo M-3 registra ;...
aun mayores y w, mucho menores. Las graficas se
pueden representar mediante lineas rectas con
expresién matematica similar a 1a ecuacion (2}

ydmaxr = }/dmaxﬂ - m(u,m - “)u(.l) (2)

vamee €5 el peso volumeétrico seco maximo
correspondiente a un contenido de agua optimo w,, para
una cierta energia de compactacion gque se desee
determinar, .. o €5 el peso volumetrico seco maximo
determinado en el laboratorio con cierta energia de
compactacidon £, como la Proctor estandar,
correspondiente a un contenido de agua optimo w,,, y m
es el valor de la pendiente de las lineas que relacionan
los valores de w, — ¥, representadas en la figura 4y
que toma los valores de 0.04 para suelos gruesos con
clerto porcentaje de finos, 0 03 para suelos finos con
alto porcentaje de arenas y 0.02 para suelos fir
francos.
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Figura 4. Variacion de los Yywi, con respecto a los
contenidos de agua optimoes w,, de los cinco
suelos estudiados.

De las investigaciones realizadas hasta ahora por

diversos autores y de las graficas de comportamiento
que se presentan en la figura 4, se puede observar que

iz



éstas son paralelas a las curvas tedricas de las
relaciones w — y,, con cierto grado de saturacién G, las
cuales se presentan en la figura 1, notandose que enla
mayoria de los casos se corresponden con grados de
saturacion comprendidos entre 90 y 95%. Bajo este
principio, los pesos volumétricos Secos maximos
alcanzados en una prueba de compactacion se pueden
estimar con la ecuacion general (3), y con la ecuacion
(3') para el caso particular del 90% de saturacion.

Ssy, G,

YVimac: = m (3)

o SS '
:Vu‘ max: —
14+ 0011w, Ss

(3"

Para obtener el valorde ., mediante la ecuacion (3)
6 (3'), se tiene que suponer un valor de w,, lo cual
implica conocer el rango de contenidos de agua en
donde se ubica la curva w, — 3. (figura 4), lo que en
principio-no es facil, sin embargo, mediante una prueba
de laboratorio se puede ubicar un punto con contenido
de agua w,,, a partir del cual se encuentra cualquier otro
punto con contenido de agua w,, e inclusive trazar la
curva que nas dé |a ley de variacion para un suelo dado
mediante la ecuacion (4), en lugar de |a ecuacion {2).

G

GMJ
Viomwe = Famgg =SS ¥l el e
ma e G, +5sw, G, +Ssw,

{4)

Como las curvas son paralelas a las correspondientes a
un cierto grado de saturacion, entonces G,,= G,,, yla
ecuacion {4) se simplifica en la (5).

L ~—3—} (5)

+3swm, G,y +Ssw,

Viman =Yetmaw — Ss Y..Gl.n[' 2

uti

Ss es el peso especifico relativo de sdlidos y ¥, es el
peso especifico del agua.
5.3. Relacién E. vs w,

Para observar como varian los contenides de agua
optimos (w,) respecto a la energia de compactacion

{E.}, se construyeron las curvas correspondientes a
cada suelo, las cuales se presentan en [a figura 5 Se
observa que los suelos M-2 y M-5 se ubican en una
zona determinada, los M-1 y M-4 se ubican en otra,
quedando aislado e! suelo M-3. Segun la Tabla 2. los
suelos M-2 y M-5 se clasifican como MH y tienen sus
imites plasticos muy similares, lo que en principio
podria justificar la forma en que se ubican en la grafica;
asi deberia suceder también con los suelos M-3 y M-4,
sin embargo aparecen muy separados Observando los
porcentajes de material fino que posee cada suelo
estudiado, se encuentra que las curvas de
comportamiento responden a eso, 0 sea que, a medida
que el porcentaje de finos aumenta, los contenidos de
agua optimos también lo hacen. Todos los suelos
respanden a un compartamiento exponencial, el cual se
puede expresar mediante la ecuacién (6). Esta
expresién matematica tiene la ventaja de que,
conociendo un punto de la curva y el valor del
exponente o, se puede encontrar cualquier otro punto e
inclusive trazar la ley de comportamiente del suelo

wo = wo| £ )
at) E‘" (6)

w,, €8 un contenido de agua éptimo del suelo que se
desea determinar, correspondiente a una energia de
compactacion E,,.

w,y €5 el contenidc de agua optimo del suelo
determinado mediante una prueba de laboratorio para
una energia de compactacion £, por eemplo la
prueha Proctor estandar.

El valor de « es funcion de los porcentajes de arena y
de la fraccion fina, asi como del indice plastico Para
los casos estudiados, toma los valores de 0.12, .15,
0.26, 0.15y 0.11 para los suelos M-1, M-2, M-3, M4 y
M-5, respectivamente, con un valor promedio de 0.16.

Enlos cinco suelos se aprecia que las curvas tienden a
ser asintoticas con el eje de las E, a partir de un valor
de 30 kg.cm/cm®, lo cual lleva a la conclusion de que
los suelos finos compactados con una E. mayor que
dicho valor ya no muestran una disminucidn apreciable
en su conienido de agua optimo.
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5.4. Relaciones y ..., vs E,

La figura & representa la vanacion de los pesos
volumétricos secos maximos como una funcion de 1a
energla de compactacion, cuya expresidn matematica
es la ecuacion (7) Nuevamente se puede observar la
influencia que tiene el porcentaje y tipo de finos en el
comportamiento de los suelos, agrupandose por un
lado los suelos M-1 y M-4 y por otro los M-2 y M-5.

il
E
o max = o max ot (7)
Va YV ’(E,]

ot

Yamens €5 UN peso volumétrico seco maximo del suelo
que se desea determinar, correspondiente a una
energia de compactacion £,

Yunare €5 €l peso volumetrico seco maximo del suelo
determinado mediante una prueba de laboratorio para
una energia de compactacion £, por ejemplo la
prueba Proctor estandar,

El valor de B es funcion de los porcentajes de arena y
de finos, asi como del indice plastico; sin embargo,
para los cinco suelos estudiados su variacion fue poco
sensible y en promedio presento un valor del orden de
0.06.
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Figura 6. Variacion del peso volumétrico seco maximo
Tamax F€Specto a la energia de compactacion
E., para los cinco suelos estudiados.

Nuevamente las curvas tienden a ser asintoticas con
respecto a las energias de compactacion para valores
de E, > 30 kg.cmfcm®, o sea, los valores del 3.
tienden a un valor constante.

5.5. Relacion de q, vs w,

Enla figura 7 se han dibujado las curvas que denctan la
variacion de la resistencia 2 la compresién simple con
respecto al contenido de agua optimo (g, - w,) de los
cinco suelos Se observa el mismo comportamiento en
cuanto al agrupamiento en funcién del porcentaje de
finos que contienen. La ecuacion (8) representa la
expresion matematica de esta familia de curvas.

e
wu.l = wuﬁ {_q_{”—] (8}
qu”

w,, 88 un contenido de agua optimo del suelo para el
cual se desea determinar la resistencia a la compresion
simple g, correspondiente a una energia de
compactacion £,

4.0 €8 la resistencia a la compresion simple alcanzada
con un contenido de agua optimo w,, del suelo en
estudio, compactado mediante una prueba de
laboratorio con una energia de £, por ejemplo |la
prueba Proctor estandar,

"
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El valor de p es funcién de los porcentaies de arenay
de la fraccion fina, y del indice plastico Paralos casos
estudiados, toma los valores de 0.15, 0,19, 0.26, 0.18y
0.08 para los suelos M-1, M-2, M-3, M4 y M-5,
respectivamente, con un valor promedio de 0.17.

5.6. Relacion de ¢, VS Vumax

La relacion de g, v$ yu.a 5€ muestra en la figura 8, en
tanto que su expresion matematica se representa
mediante la ecuacion (9).

n
}Idmaxl = }’dma\ﬂ [_‘12’_] (9)

it

Yamen : €5 UN pESO vOlumMeatnco seco maximo de un suelo,
con un contenido de agua éptimo w,, para el cual se
desea determinar la resistencia a la compresion simple
4., COrrespondiente a una energla de compactacioén £,,.

q. 0 €5 Ia resistencia a la compresion simple alcanzada
con un peso volumetrico seco mMaximo Yuuiw, Y
contenido de agua dptimo w,, del suelo en estudio,
compactado con una energia de compactacion £,,,, por

ejemplo la prueba Proctor estandar

" . Elvalor de n es funcién de los porcentajes de arena y

de la fraccion fina, asi como del indice plastico. sin
embargo, para los cinco suelos estudiados su variacion
fue poco sensible y en promedio tiene un valor de!
orden de 0.07.
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5.7, Una propuesta de Clasificacion

Desde 1989 el autor previé una grafica de clasificacion
de suelos a partir de los resultados de pruebas de
compactacién (Cruz, 1988 y Cruz, 1996). Ahora,
tomando las ideas del investigador Séanchez-Leal
(Sanchez-Leal, 2002), en las figuras 8 y 10 se
presentan graficas como propuestas de clasificacion de
suelos finos en funcion de un indice de clasificacién i, y
la variacion de los pesos volumetricos secos maximos y
de los contenidos de agua optimos obtenidos en
pruebas de compactacién. E| parametro /. se determina
mediante la ecuacién (10), la cua! difiere de la
propuesta por Sanchez-Leal en el sentido de que en
lugar del limite liquido (v}, se toma como parametro de
evaluacion el indice plastico (/;), parametro éste que el
autor considera mas representativo de las
caracteristicas plasticas de la fraccion fina de los
suelos,

_U+lHF
¢ 1+G

donde.

5



lp indice plastico de la fraccion que pasa la malla
No 40, en decimales

F porcentaje de la fraccion que pasa la malla No 200
(fraccién fina), en decimales

G porcentaje de la fraccidén gruesa, retenida en la
malia No, 200, en decimales

Peso volumétrico seco maximo Yums, en gjcm3
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Figura 9. Variacion de los pesos volumétricos secos

maximos respecto al indice de clasificacion de
los suelos estudiados y de otros cuyos datos
fueron recopilados.

En las citadas graficas se han delimitado las zonas que
abarcan los rangos de los suelos gruesos (arenosos),
los suelos finos con alto porcentaje de arena y los
suelos finos francos, y que se estima pueden ser los
mismos para gran parte de los suelos que se
encuentran en la naturaleza.

6.1

6.2.

Conclusiones

La maxima resistencia a la compresiéon simple
alcanzada por un suelo compactado con cierta
energia no se logra con el contenido de agua
optimo sino a valores menores. Esto indica que el
compactar un suelo al 100% respecto a una
prueba de laboratorio, no implica lograr la maxima
resistencia al esfuerzo cortante para esas
condiciones, aunque si se logra menor
compresibilidad

Existe un clerto contenidc de agua de
compactacion a partir del cual las resistencias
ultimas a la compresion simple siempre seran

Contenido de agua 6ptimo wa, ¢n %

iguales, independientemente de la energia de
compactacién empleada.

Esto es importante para la optimizacién de |
equipos de compactacion de campo; por ejempl,
utilizar equipos muy pesados con contenides de
agua altos no presenta ventajas contra equipes
hivianos y que pueden lograr las mismas
condiciones de compactacion a menor costo
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Figura 10. Variacion de los contenidos de agua optir

respecto al indice de clasificacion de los sue.
estudiados y de otros cuyos datos fueron
recopilados.

6.3. La variacion de los pesos volumétricos secos

MAXIMOS (y4.e) CON respecto a los contenidos de
agua optimos (w,}, se aproxima a una ley lineal
en escala aritmética y se puede encontrar su trazo
con solo conocer una pareja de valores de y . -
w, determinados en una prueba de laboratorio con
cierta energia, por ejemplo la prueba Proctor
estandar, y utilizando la ecuacion (5). A medida
que el porcentaje y el indice plastico de los finos
disminuyen, los suelos se ubican en zonas con
mayores pesos volumetricos secos maximos y
menores contenidos de agua  optimos.
aumentando ligeramente la pendiente de ia linea
que los representa.

Se estima, a partir de esta observacién, que existe
una franja dentro de la grafica w, - yy,., donde
gquedaran ubicados gran parte de los suelos que
existen en la naturaleza y que puede resultar una
carta de clasificacion de los suelos Como
resultado se propone un indice de clasificacion de



suelos (l.) como funcidn de los porcentajes de 1as
fracciones gruesa y fina, asi como del indice
plastico de la fraccién que pasa la malla No. 40.

6.4. Para los cinco suelos estudiados, las energias de
compactacion resultan mas eficientes hasta un
valor aproximado de 30 kgcm/icm®,
independientemente de! tipo de suelo; en tanto
gue para valores mayores de dicha energia, |a
compactacion adicional lograda se reduce
significativamente, disminuyendo su eficiencia. La
ley de comportamiento de la compactacion
lograda en funcion de la energia aplicada se
puede expresar mediante una ecuacidon
exponencial tipica, cuyo exponente toma un valar
del orden de 0.06, segun las ecuaciones (7) ¥ (9).

Esta conclusién tiene una repercusién practica
muy importante para optimizar equpes de campa,
por el hecho de que después de un cierto nimero
de pasadas un incremento de estas no implica
una mejora significativa en las propiedades
mecanicas del suelo y si un incremento en el
costo del procedimiento de compactacion.

6.5. Elporcentaje y caracteristicas de plasticidad de la
fraccion fina de un suelo son determinantes en su
comportamiento mecanico al ser compactados

6.6. Se debe adoptar por lo menos una prueba patron
mas de compactacion, con energia comprendida
entre la prueba Préctor SARH-CFE (7.5
kg.cm!oma) utilizada para contro! de compactacién
de nucleos de arcilla de presas y la Préctor
modificada (27 kg.cm/cm®) utlizada para control
de compactacion en aeropistas y zonas de taxeo
de aeropuertos, para cubrir necesidades
intermedias de comportamiento de estructuras
térreas. Se propone gue esa prueba tenga una
energia del orden de 15 kg.cm/cm?,
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1. INTRODUCCION

El acelerado crecimiento urbano que experimenta nuestro pais desde la década de los 80's ha
implicado el uso de suelos con alto grado de dificuliad para construccion, el reuso de predios
anteriormente desechados por su dificultad, ya sea por lo abrupto, por lo irregular, por su baja
resistencia, por su topografia, por su dificultad de acceso, por su lejania y por muchos otros
motivos y que, en la actualidad, dadas las circunstancias, se han debido de considerar para su
construccion En todas estos casos el factor suelo ha tenide un alto impacto econémice debido a
los procedimientos de estabilizacion que han debido seguirse para su conformacion y uso.

En el caso del presente foro que nos ocupa se trata de rellencs artificiales de sitios problema,
utilizados anteriormente con otros fines, generaimente como minas de agregados pétreos,
barrancas, basureros u otros y que se deben terraplenar ¢ conformar, principalmente para la
~ creacion de vivienda, que es la demanda mas grande que tiene el pais en estos momentos, aparte
de la seguridad y el empleo. Este foro, al intentar satisfacer el problema tecnolagico que se vive
indirectamente contribuye a satisfacer los otros dos problemas, & empleo, al utlizar mano de obra
y generar fuentes de empleo y con eflo bajar el indice de criminalidad existente.

Desde el punte de vista tecnoldgico, aqui se proponen nuevas técnicas de construccion utilizando
principalmente productos geosintéticos, es decir productos que se usan para adaptar cualquier tipo
de suelo, para mejorario y modificarle sus propiedades actuales, enfocandolo al servicio y a la
ocupacion gue se desee. Estos materiales, como su nombre lo indica, van enfocados al
mejoramiento y fransformacién de suelos y son, todos ellos, artificiales, fabricados a partr de
polimeros (polipropileno, poliéster, polietileno, poliestireno, pve, etc.).

E! enfoque que se piensa desarrollar en este foro es principalmente cualitativo, dada la premura de
tiempo, sin embargo, existe toda una investigacion y desarrollos tecnologicos a nivel mundial que
respaldan el uso y la tecnologia de estos productos. existe software para cada aplicacion, existen
muchas técnicas, productos y metodologias que pueden aplicarse de manera alternativa a cada
probiema, incluso, dentro de los mismo geosintéticos: hay tal dversificacion gue los productos
rivalizan entre si para dar la mejor solucion, de acuerdo a las condiciones de un proyecto dado.

Como se decia anteriormente, aqui se hablara de manera cualitativa, sin embargo, se enlistan al
final una serie de referencias que pueden ser consultadas para investigar, profundizar, ahondar en
el tema, el cual es muy amphlo e interdisciplinario ya que involucra técnicas tan diferentes y
especializadas como la arquitectura del paisaje o paisajismo, estabilidad de taludes, empujes de
tierras, control de erosion, biologia, climatologia, edafologia, conservacidn de suelos, geografia,
topografia, catastro, ingenieria ambiental, agronomia, etc.

Todos estos temas y en todas las disciplinas comentadas. asi como algunas otras que se omitieron
por razones de espacio, presentan una gran cantdad de lineas de investigacion por las que
nuestros investigadores podrian continuar,
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2. CONCEPTOS GENERALES

Los terraplenes y estructuras térreas que se utilizan para rellenos de predios, plataformas,
caminos, bordos, desniveles, pisos Industriales, estacionamientos, patios de contenedores,
ferrocarrles, aeropuertos, rampas de hospitales u otras, efc., son el acumulamiento de tierra o
suelo de una cierta calidad, compactado de acuerdo a técnicas ya muy conocidas La resistencia
de dicha acumulacion de tierra varia de acuerdo al tipo de suelo que se use y de acuerdo al uso
que se pretenda dar a tal obra,

Cuando lo anterior implica la formacidn de un desnive!, comienza a denominarse talud o terraplén,

aunque esto entra a una disertacion que de manera exitosa presentan Rico y del Castillo, 1980, y

de los cuales se toma la siguiente clasificacion de taludes, por considerarla muy interesante y
adecuada.

Por creep cunas
Por geclogia desfavorable ~ echados
Flujo de materiales en Seco
: par lodos
Naturales go?omnbes y caidos
(Laderas) Tubificacion
CLASIFICACION -
DF TALUDES rotacionales
Artificiales ————— traslacional
superficie compuesta
/\ fallas multiples
Cortes Terraplenes | agretamientos

En el presente trabajo se hablara principalmente de taludes artificiales’ su formacidon y correccidn,
aungque también se puede, mediante estos mismos métodos, corregir y prevenir la falla de taludes
o laderas naturales, asi como el prevenir o corregir derrumbes, caidos, erosion y tubificacion.

Estas soluciones son faciles de calcular, ya que utlizan las mismas teorias y conceptos que los
taludes y terraplenes sin refuerzo, son faciles de construir, ya que necesitan un minimo de mano
de obra, se construyen principalmente con magumnaria pesada, a muy rapidas velocidades de
construccion. Son econémicos y efectivos. Permiten alcanzar angulos de reposo que de ninguna
manera se podria alcanzar con los suelgs naturales y permiten alcanzar grandes alturas, a bajos
costos de estabilizacion, llegande incluso a alcanzar la vertical y sustituir con facilidad a muros de
contencion tradicionales

En el caso de aplicacion a rellenos de cavidades o para conformar plataformas de trabajo de baja
altura (< 2 m) , se puede usar mano de obra, carretifias, bailarinas en sustitucion de maquinaria
pesada, aungue su avance resulte mas lento

tC



En este trabajo, las estructuras de suelo reforzado se dividirén en:
1. Taludes o laderas y terraplenes con pendientes pronunciadas sobre suelos con adecuada
capacidad de carga, -
Muros de contencion sobre suelos con adecuada capacidad de carga,
Refuerzo de suelos con baja capacidad de carga,
Terraplenes sobre suelos con baja capacidad de carga,
Control de erosion en taludes, laderas y muros

SN

En los dos primeros casos, el muro, talud o terraplén de suelo reforzado, se supone gue esté
desplantado sobre un suelo firme incompresible 0 roca, los cuales impiden a las potenciales
superficies de falla presentarse por la base o por el pié del talud al revisarse por estabilidad giobal
la estructura. Un ejemplo de esto, con sus principales componentes, se Hustraen la Fig 2 1.

ZONA DE SUELO REFORZADO

REFUERZO PRIMARIO

REFUERZO SECUNDARIO

PROTECCION
SUPERFICIAL

DREN DE CHIMENEA

H /
———————— SUELO RETENIDO
_——— /4
————— TUBERIA DE DRENAJE ARROPADA
CON GEOTEXTIL
SUELC FIRME INCOMPRESIBLE O ROCA
Fig. 2.1 Principales componentes de un talud de suelo reforzado sobre un suelo con

adecuada capacidad de carga.

Para el caso de terraplenes sobre suelos blandos, la resistencia del suelo de cimentacién y su
compresibilidad controlan, con mucho, |a estabilldad de la estructura ya que, aunque se pueda
reforzar de manera adecuada el suelo blando subyacente (caso del Valle de México, zona del
lago), éste tiene una gran deformabiidad, que no debe olvidarse y que, aunque resista la
construccion, tendra hundimientos y deformaciones en el ttempo, misma que deben de calcularse y
tenerse en cuenta para la vida utl del proyecto Un gjemplo de esto se ilustra en la Fig. 2.2. El
refuerzo debe de colocarse, en una o varias capas, en su parte inferior, para tomar las tensiones
que se generen y minimizar 'a deformacién que se presente, sobretodo en la parte central de la
estructura, gue es la que mayor deformacion va a sufrir. El estrato compresible D es el que va a
presentar las deformacicnes por compresibilidad, las cuales no pueden evitarse a menos de
removerlo del sito (hecho que puede lograrse solamente cuando el espesor es de poca
importancia). No debe olvidarse que, aunque este reforzado, el talud o estructura siempre va a
tener hundimientos ya que actia como refuerzo, no como balsa salvavidas.
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El refuerzo que se coloca actua exactamente como el que se coloca para las losas o vigas de
concreto reforzado™ se hace la analogia entresuelo reforzado y concreto reforzado. el concreto y el
suelo solamente toman esfuerzos de compresion; el acero y los geosintéticos toman las tensiones
por desarrollarse y |a flecha que se produzca debajo de las sobrecargas sera tomada por el acero
de refuerzo. La caracteristicas de resistencia de la capa ¢ las capas dependeran de los esfuerzos
actuantes, al igual que en el caso de concreto reforzado y, al igual que el acero, que existen
manuales de disefio en donde existen varillas y perfiles con ciertas caracteristicas, en el caso de
los geosintéticos y el suelo reforzado, existen manuales en donde se publican las resistencias de
los diferentes geosintéticos de refuerzo por seleccionar en el disefio.

REFUERZO

CUERPO DEL TERRAPLEN

1
4

;

y

SUELO FIRME O ROCA

Fig. 2.2 Principales componentes de un terraplén sobre suelos blandos.

2.1 Taludes

Las principales componentes de un talud con pendiente pronunciada se ilustraron en la Fig. 2.1,

donde H es la altura del pié hasta la cresta del talud y p es el anguio que forma la cara del talud
con respecto a la hornizontal

A. Zona de suelo reforzado es la masa de suelo conformada per el relleno y las capas
horizontales de refuerzo. La cara del suelo reforzado puede ser o no paralela la cara frontal del
talud. Pueden o no existir también sobrecargas sobre la superficie de! suele reforzado

B. Suelo retenido’ es el suelo naturai o relleno localizado detrds de la zona de suelo reforzado.
Puede, igualmente, soportar ¢ no sobrecargas en su superficie.

C. Dren de chimenea: generaimente se hace necesario, como medida de seguridad, el colocar
un dren que elimine o intercepte las aguas subterraneas provenientes del respaldo, evitando
que se establezca una red de fluyjo a traves del talud, disminuyéndole de esta forma su factor
de seguridad e incluso podria ponerlo en peligro al generarse presiones hidrostaticas en la
zona de suelo reforzado, Estos drenes pueden formarse por piedra partida, envuelta dentro de
un geotextil, el cual funcionara come filtro, evitando el taponamiento del dren. Pueden
igualmente usarse drenes prefabricados y una tuberia de drenaje, forrada, igualmente, con un
geotextil, para desalojar el agua que se colecte.
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D. Suelo de cimentacion: es aquel suelo o roca localizado por debajo de la zona de suelo
reforzado.

E. Refuerzo primario. este refuerzo comprende a las capas horizontales, de lata resistencia y
alto moduio que se colocan de manera horizontal desde la cara del talud hacia adentro del
mismo, en ia zona de suelo reforzado E! refuerzo primario fe da la resistencia a la tension a la
zona de suelo reforzado y le permite al talud resistir un angulo B mas alto que el de reposo del
material de relleno o alcanzar mayores alturas que las que permuiria dicho materal sin
refuerzo

F. Refuerzo secundario. estd formado por capas horizontales cortas de geosintéticos que
permiten estabilizar de manera local la cara del talud, durante y después de su construccidn
En algunos casos el refuerze secundario se usa de manera conjunta con una capa delgada de
material granular en la cara del talud, lo cual facilita su construccion y drenaje.

G. Proteccion superficial de la cara del talud contra la erosion. Esto se logra de muchas
maneras’ revegetando el talud, colocando concreto lanzado o utidizando geomatrices, las
cuales se fyan ¢ se anclan a la cara del talud para prevenir la erosion sobretodo a aquelia
debida a las lluvias y a las corriente que se forman por encima de la superficie de la cara del
talud.

2.2 Refuerzo de terraplenes o terraplenes de suelo reforzado

Los principales componentes de un terraplén reforzado sobre de un suelo suave o compresible se
lustran en la Fig. 2.2. El espesor D se refiere al espesor de suelo suave que sobreyace al suelo
resistente, H se refiere a la altura del terraplén, entre |la base o pié y la cresta del mismo, B es &l
ancho o base del terraplén y B es el angulo del talud, medido con respecto a la horizontal.

El uso de refuerzos con geosinteticos en la base del rellenc puede incrementar el factor de
seguridad contra una falla catastréfica cuando se construye sobre un suelo suave 0 compresible.
En este caso, la funcion principal del geosintético de alta resistencia es el refuerzo, también puede
trabajar, al inicio de la construcciéon, como separadoer y facilitador de fa misma construccion. Debe
sefialarse, sin embargo, que la inclusidn de los geosintéticos en el disefio y construccion de los
terraplenes, no minimizara, de ninguna manera, los asentamientos del terraplén, al consolidarse el
terreno que lo subyace.

A. Relleno del terraplén: comprende al suelo natural o a suelos importados, compactados,
usados como relleno en ia formacién del cuerpo del terraplen.

B. Suelo de cimentacién: comprende a un suelo con una muy baja resistencia al esfuerzo
cortante, tal que, el factor de seguridad contra la falla catastréfica o de colapso del terraplén
queda controlada por los suelos subyacentes. Ademas, estos matenales pueden ser
compresibles bajo el peso del relleno del terraplén.

C. Refuerzo. esta formado por una capa honzontal de alta resistencia y alte moédulo; un
geosintético que se extiende a lo largo del ancho total de la base del terraplén. En algunos
casos se ha llegado a utilzar mas de una capa de refuerzo en la base del terraplén y la cara de
éste se han reforzado con capas honzontales, primanas y secundarias, semejantes a las ya
descritas, para los taludes con pendientes muy pronunciados.



2.3 Orientacién del refuerzo ) .

Los materiales que generalmente se usan para el refuerzo, son materiales con dferentes
resistencias y rigideces, tanto en sentido longitudinal como en sentido transversal. Cuando se usan
en aplicaciones de refuerzo, en taludes o en terraplenes, la direccion mas fuerte debera de
orientarse de manera perpendicular a la cara del talud. Este es el caso de las georredes uniaxiales
en donde uno de sus lados es preferentemente fuerte en uno de sus lados.

En algunas otras ocasiones se han usado redes biaxiales, las cuales, supuestamente, tienen la
misma direccion en ambos sentidos {(no siempre es correcto, aungue no existe tanta amsotropia
como en el caso de las redes uniaxiales), o bien geotextiles de alta o muy alta resistencia

Los geotextiles y las georredes biaxiales, en taludes, se usan como refuerzo secundario Los
geotextiles de alta y muy alta resistencia se usan como refuerzo primario.

2.4 Seleccidn del refuerzo

Es necesario, para todos los métodos de analisis de muros, taludes y terrapienes, el que todos los
geosintéticos que se utilicen tengan una suficiente resistencia a la tension, y que permanezca sano
e inalterado por un tiempo de vida mucho mayor al de la estructura que se disefdie Hay dos
mecanismos de falla potenciales que deben de considerarse:

1. Pullout o extraccion del refuerzo.
2. Falla por adherencia 0 mas bien, per falta de adherencia.
3. Falia por sobreesfuerzo del refuerzo

2.4.1. Pullout o extraccion

El pullout se presenta como resultado de un excesivo movimiento de |la capa del geosintético de
refuerzo a través del suelo. Se podria semejar, con mucho, al reshalon que se produce al pisar una
cascara de platanc con el pié. También pudiera ser el caso aquel de jalar una hoja de papel
intermedia colocada debajo de una pila de hojas encima de ella. Este tipo de falla esta asociado
con las capas de refuerzo embebidas en suelos friccionantes La resistencia a la extraccién o
‘puliout’ se ilustra en la Fig. 2.3, y se calcula mediante la ecuacion 2.1:

Tpull=2xlyxayxCxtang; (2.1)

E! modelo que se ha adoptado en general, para estos calculos, es el propuesto por el Task Force
27 de AASHTO, para refuerzo con geosintéticos. El términe o', es el esfuerzo vertical efectivo
actuando a la elevaciéon donde se encuentra colocado el refuerzo y se calcula usando la teoria de
los esfuerzos efectivos de Tersaghi asi como las sobrecargas “Q" que actuan de manera
permanente sobre la longitud del anclaje |, ¢y es el angulo de friccion del suelo reforzado. C | es
el coeficiente de interaccion del esfuerzo cortante y se relaciona con la eficiencia para transferir las
cargas entre el suelo y el geosintético de refuerzo. La magnitud de C, es funcion del tipo de
geosintético y del tipo de suelo de que se trate, variando, generalmente, entre 0.7 y 0.9.

2.4.2 Falla por adherencia

La falla por falta de adherencia ocurre cuando un geosintético de refuerzo tiene poca Interaccion
con el suelo al cual se encuentra reforzando, generalmente con suelos puramente cohesivos o
arcillosos. Este mecanismo de falla potencial se asocia generalmente con terraplenes reforzados
formados con suelos arcillosos suaves.
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refuerzo

refuerzo

refuerzo

Fig. 2.3 Calculo de la capacidad de refuerzo por “pull out” o extraccion en suelos
friccionantes

24.3 Falla por sobreesfuerzo

El sobreesfuerzo por tensién en el geosintético de refuerzo se presenta cuando el esfuerzo a la
tension en el geosintético excede al esfuerzo de trabajo permisible en el mismo geosintético, lo
cual se traduce en una defoermacion inadmisible y posiblemente hasta la ruptura del geosintético
Este modo de falla se le conoce como "ruptura” aungue en realidad casi nunca se alcance &l
rompimiento del geosintético, ya que las cargas de disefio se seleccionan para gque permanezcan
siempre muy por debajo de la resistencia ultma del geosintético. En general, a los esfuerzos
permisibles de trabajo se les denomina como "carga de disefio permisible, a largo plazo” LTADL,
por sus siglas en ingles (fong term allowable design load). Estos valores varian con €l geosintético
utilizado. En el anexo A, se presentan valores de algunas de las georredes existentes en el
mercado mexicano, a manera ilustrativa,

2.5 Refuerzo secundario

El refuerzo secundario se recomienda para las caras de los taludes, para prevenir y minimizar los
desconchamientos y fallas locales del talud, asi coma para facilitar su construccion (Fig. 2.1).

Las guias emitidas por la FHWA (Federal Highway Administration) recomiendan que el refuerzo
secundaric se cologue con espaciamientos menores a 60 cm y con una extension o longitud de
1.20 m a 1.50 m hacia adentro del talud. Este refuerzo secundario no necesita tener la misma
resistencia que el refuerzo pnmaric y podra ser cualquier tipo de geosintético que satisfaga el
requerimiento.

2.6 Control de Erosion Superficial

La erosién en la cara del talud, debida sobre todo a los escurrimientos superficiales podra
prevenirse revegetando el talud, ya sea con tepes de pasto, enredaderas o con plantas nativas de
la region, pero también existen una serie de productos especialmente disefiados para ello, las
geomatrices, las cuales pueden ser biodegradables, fotodegradables, organicas o inorganicas
Puede usarse también el concreto lanzado, algun bloque prefabricado, tabique, adobe, adocreto,



Ecomuro, Ecocreto, enredaderas, etc. Puede usarse todo lo antenor de manera combinada, lo cual
conlleva a soluciones efectivas y agradables a la vista.

3. Disefio de taludes, terraplenes 0 muros sobre suelos con adecuada capacidad de carga

En este inoiso se describen, a grandes rasgos, los puntos criticos en el disefio de un terraplén,
talud o muro.

Prnimeramente se sugiere abandonar el concepto de que el uso de suelos “baratos”, tipo tepetate es
lo mas econdmico para las obras, Este tipo de suelos “baratos”, debido a sus propiedades
mecanicas mediocres genera empuijes mas altos hacia las estructuras de retencidn y, sobretodo,
acumula agua, 1a cual genera empujes hidrostaticos que son altisimos, ya que equivalen a mas del
_doble de los que generan los empujes de tierras y las sobrecargas. Estos empujes hidrostaticos
resultan ser los causantes del 92% de las fallas de muros, terrapienes y taludes

Se recomienda, en cualquier muro, utilizar arenas (gruesas, no finas} o gravas, SIN FINOS.

La principal recomendacion es el disefiar muros, taludes y/o terraplenes, con drenaje libre, es
decir, construidos con material granular, sobre suelos con adecuada capacidad de carga,
incompresibles.

En segundo lugar se recomienda una longitud de refuerzo, de! refuerzo primane, igual a la altura
del muro, terraplén o talud por reforzar.

La separacion del refuerzo primario puede variar, dependiendo de su resistencia, aunque se
sugiere no hacerla mayor a 0.50 m, para conseguir, de esta manera, una excelente interacciéon
entre suelo y refuerzo,

El refuerzo secundario podra ser una georred biaxial o un geotextil, especialmente cuando estos se
usen, ademas, para formar el "encapsulado o arrope” del suelo que se esta conformando en forma
de terraplén, talud o muro.

Un ultimo punto de maxima imporiancia s ¢! drenaje y subdrenaje de la estructura. canalizar el
agua superficial, que no se acumule en el respalde o en la estructura misma, para evitar la
creacion de presiones hidrostaticas. Este puede lograrse por cunetas, contracunetas, drenes de
chimenea, drenes de penetracion, plantilias drenantes, etc.

3.1 Principales suposiciones empiricas

Las suposiciones basicas que se deben de utlizar para el disefic empirico son las siguientes:

1. Los suelos de cimentacidn por debajo del pié del talud son estables e indeformables, y
cualquier inestabilidad potencial debera quedar limitada por el tipo de suelo del relieno, un
suelo friccionante, por arriba del nivel de desplante, que evite la generacitn de presiones de
poro.

2. Elnivel de aguas freaticas debera estar por debajo del pié del talud.

Las propiedades del suelo quedaran determinadas a través de su peso volumétrico v, y su

angulo de friccion reducido ¢’ (grados). El angulo ¢ de un suelo friccionante es de 30°,

No se presentaran cargas adicionales en el talud, debidas a sismo.

El refuerzo primario se lograra a base de alguan geosintético: geotextil 0 georred.

La longitud del refuerzo sera igual a la altura del terraplén, talud 0 muro por reforzar.

Todos los refuerzos son de la misma longitud

En el caso de muros, la excentricidad de 1a base debe caer en el tercio medio del ancho L,

El nimerc de capas de refuerzo minimas N, Se puede calcular como sigue:

w

© oo o

> (P/LTADL) = (% Ky H) / (LTDAL),



donde el término LTADAL representa la carga de diseio a largo plazo (esfuerzo de trabajo
permisible) en los geosintéticos En el Anexo A se presentan, 2 manera ilustrativa, algunas
georredes gue se comercializan en nuestro pais.

10 El factor de seguridad minimo FS para taludes con suelo reforzado es de 1.5, en analisis
estaticos y 1.1 en analisis sismicos

4. Analisis de estabilidad para taludes y terraplenes sobre suelos con adecuada capacidad
de carga

Si se desea hacer un calculo adecuado, llevado a cabo por un ingemero geotecnista, debera
procederse primeramente a una exploracidn, muestreo y analisis del suelo, para luego continuar
con el analisis, que podra ser por cualquiera de los métodos que siguen o analizarlo per uno de
ellos y revisarlo por medio del otro;

1, analisis de Cufia,
2. analisis de falla circular (Bishop modificado).

Estos dos métodos, a detalle, pueden consultarse en el Manua! de Diserio Geotécnico, Capitulo 8,
Geosintéticos, editado por la Sociedad Mexicana de Mecanica de Suelos A C, 2002,

5. Analisis de estabilidad y asentamientos de terraplenes, taludes y muros desplantados
sobre suelos con baja capacidad de carga

El analisis y diserio de terraplenes, taludes y muros desplantados sobre suelos con baja capacidad
de carga puede simplificarse al revisar los siguientes cuatro mecanismos potenciales de falla

1 Falla por capacidad de carga del suelo de cimentacion.

2. Inestabilidad global con propagacion de la falla, dentro y a través del suelo de cimentacidn,

3. Deslizamiento lateral del terraplén, debido a la falla de los materiales que conforman el cuerpo
del terraplén sobre la capa de refuerzo o deslizamiento de los materiales que conforman el

. cuerpo del terraplén y el refuerzo directamente sobre la superficie del suelo de cimentacién,

4. Asentamientos muy grandes, intolerables o excesivos.

En este caso se considerara que l0s suelos de cimentacidn son cohesivos, saturados, con baja
resistencia al corte, no drenada, C, yfo suelos compresibles que tienden a consolidarse o, de
cualquier manera, que tienden a compnmirse bajo el peso del terraplén. Los suelos que
conformaran el cuerpo del terraplén se supondran puramente fniccionantes (arenas y/o gravas con
¢' =0, ¢' # 0} sin presiones de pora.

Los tres primeros mecanismos potenciales de falla se analizan de manera rutinaria, usando
métodos de equilibrio limite. El andlisis de los asentamientos se hace usando las teorias de la
elasticidad lineal y la de la consolidacion unidimensional.

Los analisis de equilibrio limite que se describen en este inciso se aplican a la etapa final de la
construccion y suponen que el relleno del cuerpo del terraplén se coloca de manera muy rapida
Como resuitado del drenaje, de fa consolidacion y de la compresion, el factor de seguridad contra
la inestabilidad podria incrementarse con el tiempo, luego de terminada la construccion del
terraplén. La funcidon pnmara del refuerzo, en los céiculos que aqui se describen, es el asegurarse
de que e! factor de segundad contra una falla catastréfica del talud es adecuado, durante la
construccidn e inmediatamente despues de la construccian.



Un segundo beneficio del refuerzo es el facilitar la colocacion de las primeras capas del material
petreo, que de otra manera no podria colocarse, ya que se hundiria el equipo de construccion

5.1 Factor de Seguridad

El factor de segundad minimo contra la falla por capacidad de carga de un terraplén, talud o muro
sobre un suelo blando, a corto plazo, debe ser mayor que uno (FS = 1). Para estratos potentes, el
colocarle una capa de refuerzo no aumentara el factor de segundad mas alla de! calculado para un
talud sin refuerzo.

Para el caso en donde se encuentren factores de seguridad menores que uno, sera necesario
levar un procedimiento de construccién muy cuidadoso, ejecutarlo por pasos, con bermas
laterales, particularmente en el caso de turbas o rellenos suaves.

Oftras estrategias podrian ser la preconsolidacion, can o sin drenes verticales, 1a remocién de esos
suelos blandos y su sustitucion o bien la compactacion in situ, pudieran ser adecuadas, sin
embargo, los beneficios del uso de los refuerzos podria venir en el permitir la circutacidn sin
problemas de la maguinana de construccion, para levantar o construir el terraplén, empujando las
capas de suelo sobre de la capa o capas de refuerzo. La pérdida de material, por incrustacion, al
comenzar un relleno sobre suelos blandos es muy alta, y el refuerzo permite dichos ahorros,
ademas de permitir el iniciar adecuadamente el relleno.

También debera de notarse que la compresion y la consolidacién de los suelos blandos, una vez
que el terraplén haya sido construido, aumentara el factor de seguridad contra la falla por
capacidad de carga al pasc del tiempo, por lo cual, la parte mas critica en la construccion de un
terraplén sobre suelos blandos, sera el final de la fase de construccion

5.2 Estabilidad global

La estabilidad global involucra a las fallas superficiales que se extienden a través de todo el cuerpo
del terraplén, del talud o del muro y por debajo del suelo de desplante. Debe siempre de realizarse
un analisis de estabilidad global, de rutina, para todo tipo de terraplenes, taludes o muros,
reforzados y no reforzados.

S1 ocurre una falla por estabilidad glebal en un terraplén, talud o muro reforzado, debera
Ssuponerse que una falla por sobreesfuerzo del material de refuerzo o una falla por adherencia
contribuyeron al colapso del terraplén.

5.2.1 Analisis de falla circular

El analisis de la establlidad global se facilta si se supone una superficie de falla circular. La
metodologia de este tipo de analisis de terraplenes sobre suelos blandos es idéntica a 1a de Bishop
modificada, 1a diferencia radica en cémo usar dicho método.

En el analisis de estabilidad de un terraplén, talud o muro sobre suelos blandos hay cuando menos
dos tipos de suelos diferentes

La fuerza T que proporciona el refuerzo, en el punto de interseccion de la superficie de la falla
circular y el refuerzo, proporciona un momento estabilizador adicional La orientacién que se le de
al vector en el calculo de la estabilidad puede variar entre 0 < § < w , como se ilustra en la Fig. 5.1.

Aqui, el angulo y es la onentacién de la tangente del circulo en la interseccidn con la capa de
refuerzo. La guia de la FHWA recomienda los siguientes valores para &

5 =0, para suelos fragiles, suelos muy sensitivos a deformaciones, por ejemplo, algunos suelos
marinos,
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& = y/2 para D/B < 0.4 y para.suelos de moderado a alta compresibilidad, por ejempio, arcillas
suaves y turbas.

8=y para D/B > 0.4 y para suelos attamente compresibles, por ejemplo, arcillas suaves y turbas
y para refuerzos de alta elongacién, tipo geotextiles no tejidos, con elongaciones g4 > 10%
y mayores deformaciones tolerables.

Red de iteracion para
tocalizar el circulo
critico de rotacion

doévela

S

refuerzo

refuerzo
x /— R
- B -~

3
Sluelo (s)‘c,ie D ’\J\l\] /,u/

cimentacion

o

Fig. 5.1 Analisis de deslizamiento circular para terraplenes sobre suelos suaves, con
propiedades de resistencia constante.

Deben de analizarse un gran numero de circulos de falla potenciales, de manera rutinaria, para
determinar el circulo critico y la magnitud del factor de seguridad minimo que corresponda a ese

terrapién. o

La mayoria de los programas comerciales hacen este trabajo, con y sin refuerzo, buscando
siempre el circulo critico y el factor de segundad minimo; consideran una geometria simple, una
carga uniformemente repartida, un suelo de cimentacién homogéneo, un cierto tipo de maternal de
relleno del cuerpo del terraplén y no consideran la presencia del agua freatica

La FHWA recomienda los siguientes factores de segundad minimos para la estabilidad de los
terraplenes, usando el metodo circular;

Al final de la construccion: FS =
A largo plazo: FS =

Sin embargo, la seleccién del factor de seguridad debe basarse en las recomendaciones del
ingeniero geotecnista responsable del disefio y que, ademas, debe de conocer perfectamente las
condiciones del sitio, las cargas, los métodos constructivos y la funcién que desempedard el
terrapien.

5.3 Deslizamiento lateral del terraplén

Se puede presentar una inestabilidad horizontal del terraplén si;
1. desliza sobre del refuerzo o,
2. falla el refuerzo por un sobre esfuerzo y el relleno desliza a lo largo del suelo de
desplante.
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Para evitar estas fallas, la resistencia R debe de ser mayor que e! empuje activo P, (Fig. 5 2). Aqui
R es la menor de las resistencias debidas a:

1. el deslizamiento del geosintético v,

2. la adherencia de la cimentacion y la carga de tension en el refuerzo.

H , | ¥
refuerzo p,= K J =0
| l * U
-y —_—
. . R
suelo de cimentacién C,

R = resistencia al deslizamiento debidas a (i) deslizamiento sobre €l
geosintético, o (ii) adherencia de la cimentacion y la carga de tension al
refuerzo.

Fig. 5.2 Analisis de estabilidad para taludes reforzados desplantados sobre suelos de
cimentacion suaves (segun Bonaparte y Christopher, 1987).

Para prevenir una falla lateral, el refuerzo de disefio debera trabajar sin una carga excesiva, que
lieve a grandes deformaciones en la base del terraplén; entonces, el médulo de ngidez del
geosintético que se utilice como refuerzo es muy importante.

5.4 Asentamientos del terraplén

Debe de esperarse siempre, sin importar el refuerzo, que un terrapién desplantado sobre suelos
compresibles tenga asentamientos. Si los suelos de desplante son arcillas o limos suaves,
saturados, compresibles, sus asentamientos estaran ligados al tiempo, a la consolidacion, primaria
y secundaria Se supondra que los asentamientos elasticos sean inmediatos y ocurran siempre
durante la etapa de construccion, se calculan con la teoria de elasticidad lineal.

El uso de un geosintético de refuerzo no tendra mnguna influencia scbre fa magnitud de los
asentamientos por consolidaciéon que genere un terraplén; este se hundird de fa misma manera,
exactamente lo mismo, con y sin el refuerzo, pues la magnitud de los asentarmentos depende
solamente del suelo de desplante.

Normalmente se aconseja utilizar un geotextil de alta resistencia como separador entre el suelo de
desplante y el cuerpo del terraplén, lo que le permite tomar deformaciones locales y roderas, que
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se forman debidas al mismo procedmiento constructivo y que pueden reducirse. En algunos casos,
la funcion mas importante del geosintetico en un terraplén es e! permitir la colocacion de los
primeros metros del material de relleno sobre del un suelo de desplante compresibie, suave,
deformable,

Los calculos de los asentamientcs, inmediatos, mediatos y a largo plazo, para terraplenes
reforzados se realizan con las mismas teorias que generalmente se usan para un terraplén sin
refuerzo,

5.5 Seleccion de resistencias de disefio permisibles, a largo plazo

El efecto de refuerzo de las capas de geosintéticos en un terrapién sobre suelos blandos se
requiere solo hasta que los suelos sobre los cuales se desplantd, se conscliden y ganen
__resistencia. Luego de ello, la resistencia a largo plazo se vuelve mayor en un talud sobre suelos

suaves que en cualguier otra aplicacion en la cual se espera que el efecto del creep persista
durante toda su vida atl.

5.6 Consideraciones adicionales

Si se utilizara como refuerzo una georred, se debera siempre colocar un geotextil no tejido debajo
de ella El geotextil trabajara como filtro y separador, minimizando la mezcla y "contaminacion” del
material natural con el material de banco que se use en la formacion dei cuerpo del terraplén.

5.7 Otras aplicaciones
5.7.1 Terraplenes sobre vacios

Los geosintéticos de refuerzo se usan también para "puentear” vacios o huecos al rellenar sobre
de materiales heterogéneos, como es el caso de pedraplenes o donde se usen materiales producto
de corte colocados directamente en el cuerpo de un terraplén ¢ bien sobre sitios rellenados con
“cascajo” o desperdicios de la construccion y demolicién. Estos terraplenes siempre daran origen a
deformaciones, principalmente con el agua de lluvia, al arrastrar suelos finos hacia los vacios que
dejan los gruesos,

Otro caso es el de los rellenos sanitanos, en donde, al paso del tiempo, al formarse la composta, al
descompaonerse los solidos, se generan vacios. Aqui los geosintéticos de refuerzo tienen un papel
importante al puentear la carga sobre de tales oquedades.

Estos calculos no se presentan aqui, pero pueden buscarse en algunas referencias come Giroud et
al, 1990 y Morales R., 2000.

6. Exploracion y seleccién de parametros de disefio

Las propiedades de los suelos, asi como los parametros de disefio pueden obtenerse y
desarrollarse por un ingeniero geotecnista que esté familiarizado con terraplenes y taludes.

Para un adecuado disefio de suelos, taludes y terraplenes reforzados deberan de realizarse
trabajos de exploracion y muestreo en campo, obteniendo una clara estratigrafia, sobretodo en
donde existan suelos erraficos. Es importante determinar con precision el nivel de aguas freaticas y
las presiones piezometricas en la vecindad. Debe de reportarse la presencia de cualquier flujo
peligroso, gases o actividad microbiologica.

El disefio, construccion, comportamiento y seguridad de un suelo reforzado se garantizan y
simpilifican al utilizar como material de construccion un suelo del tipo friccionante, sin finos. Cuando
no existiese mas que suelos cohesivos, el ingeniero disefiador debera de utilizarios con muchos
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cuidados, tratando de que presenten la menor cohesion y plasticidad posibles, ademas de
garantizar el drenaje por medio de drenes y subdrenes de tipo prefabricados, a base de
geocompuestos. En muchos casos, para el andlisis, serd prudente el despreciar la cohesién.

Los suelos cohesivos, saturados, sobre los que quede desplantada la estructura, tenderan a
consolidarse bajo el efecto de la sobrecarga. Deberd de reportarse el valor de la resistencia al
esfuerzo cortante no drenada, no consolidada. Estos valores podran usarse para calcular €l valor a
corto plazo del terraplen Un analisis con esfuerzos totales conllevara a un factor de seguridad
minimo contra el colapso de! terraplén

Con la consoclidacion aumentara la resistencia del suelo de desplante y con ello el factor de
seguridad contra el colapso de la estructura, que debera de aumentar con el tempo

~ Cuando se anticipe una precarga, el ingeniero de disefio debera de efectuar analisis de laboratorio
para determinar los nuevos pesos volumeétricos del suelo de desplante, asi como las presiones de
preconsolidacion, relaciones de compresion y recompresion, coeficientes de cambios volumétricos
y coeficientes de consolidacion, primaria y secundaria; los que aphguen.

Se podria utilizar la teoria de la consolidacidn para determinar el tiempo en que se alcance el
asentamiento de! terraplén. Los detalles pueden obtenerse directamente de cualquier libro de
Mecanica de Suelos, en el inciso correspondiente a Consolidacién.

La presencia, probabilidad y magnitud de la actividad sismica en el sitio donde se construira el
terraplén, mure o talud, debera de ser evaluada. Como un mirimo, el disefio por sismo debera de
considerar las aceleraciones horizontal y vertical.

7. Propiedades del refuerzo de diserio

Para un adecuado disefio, al momento de seleccionar el refuerzo, deberia uno de formularse las
siguientes preguntas: 7

« Que resistencia deben tener?.

+ Cuanta deformacién se debera de aceptar para que empiecen a trabajar?.
¢ Podra el suelo circundante desarrollar tal resistencia?.

s . Habra algun factor ambiental que afecte la resistencia?

Estas cuatro preguntas se contestan al incorporar en el disefio la resistencia a largo plazo LTADL,
el coeficiente de interaccién C, y la resistencia a |la adherencia C,. Estos parametros los definen las
distintas compafias que producen y comercializan los geosintéticos y debe consultarse la ficha
individual de cada producto, como se hace con el acero, o los cementos, al momento de disefar.

En el Anexo A se presentan, a manera ilustrativa, algunas geofredes que se comercializan en
nuestro pais.

7.1 Carga de disefio permisible, a largo plazo

La resistencia a large plazo LTADL de un refuerzo, es equivalente a su carga de trabajo, sin
embargo, la deformacion limite de servicio (permisible) en dicho refuerzo, el cual generalmente es
proporcional a la defarmacién del suelo en una estructura térrea (talud, terraplén, muro, etc.), es la
que determina el LTADL. El comportamiento ante el creep es la primera propiedad mecanica para
establecer la deformacién limite de servicio de dicho refuerzo. Los efectos ambientales tienen una
influencia muy secundaria en el LTADL, para la mayoria de los proyectos

El LTADL para los geosintéticos, se calcula como sigue:
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LTADL = US x CF x DF x SDF (7.1)

donde;
US = Resistencia a la tension ultima {inciso 7.1.1)
CF = Factor de reduccion paor creep {inciso 7.1.2)
DF = Factor de reduccion por durabilidad {inciso 7 1.3}
SDF = Factor de reduccion por dafo in situ  (inciso 7.1 4)

En el Anexo A se presentan, a manera ilustrativa, algunos valores de LTADL de algunos productos
que comercializa una de las tantas compafiias de geosintéticos.

7.1.1 Resistencia a la tension Gltima (US)

"La resistencia a la tensidn ultima y el comportamiento carga - deformacion del refuerzo, se
determinan a través de la denominada prueba ancha {(ASTM D 4595), 1a cual no se ve afectada por
el efecto de sus fronteras u orillas, como pasa con una muestra mas delgada, aunque, como tedes
los polimeros, esta resistencia varia por efectos de la temperatura y velocidad de carga

7.1.2 Factor de reduccion por creep y deformacion limite de servicio {CRF)

Para taludes y terraplenes de suelo reforzado, la deformacion iimite de servicio (recomendada),
varia entre 2% y 5%, aunque se pueden tolerar valores hasta del 10%.

7.1.3 Factor de reduccion por durabilidad {DF)

Para establecer un adecuado factor de reduccion por durabilidad, fa Environmental Protection
Agency, EPA, establecio el protocoio EPA 9080 que los geosintéticos de refuerzo debieran cumplir
con ser expuestos al medio ambiente, a ataques microbioldgicos, a los rayos ultravioleta, a
hidrolsiIs y a una gran cantidad de pruebas con soluciones quimicas, sometidas a altas
temperaturas Los poliésteres de alto peso molecular lograron conservar hasta el 90% o mas de su
resistencia original, por lo cual se les permite usar un factor de reduccién por durabilidad DF = 0.9.
Para redes de polipropileno, debera de utilizarse un mayor factor de reduccién DF

7.1.4 Factor de reduccién por danos en el sitio (SDF)

Este factor varia de acuerdo con el tipo de polimero (poliéster, polipropileno, polietileno, etc.) del
que esté fabricado el refuerzo, asi como del recubrimiento que presente (pvc u otro} La abrasién
es el agente mas destructivo que se encuentra en las obras y varia de acuerdo al tipo de sueles
" que se manejen. en los suelos friccionantes la reduccidon de la resistencia por dafos del
geosintético de refuerzo puede ser hasta un 80%, mientras que en suelos cohesivos puede ser
hasta 90% de! original Este factor ya ha sido aplicado por cada fabricante a su valor de LTADL
gue presenta en cada uno de sus productos, en sus fichas técnicas.

7.2 Coeficiente de interaccion del esfuerzo cortante (C))

El coeficiente de interacciéon por resistencia al esfuerzo cortante C, define la proporcion de la
capacidad disponible de esfuerzo cortante del suelo gque puede actuar al momento que el
geosintético le haga la transferencia de cargas. Este parametro es critico al determinar la
resistencia a la extraccion o pullout T,y de un refuerzo a lo largo de una longitud de anclaje I, Los
valores de C, estan dados por cada fabricante, en su ficha de datos técnicos.
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8. Erosion en Taludes, Terraplenes y Muros de contencion

La erosion, proceso por el que se produce la desintegracion y arrastre de los terrenos, tiene tanta
importancia prachca en los problemas conectados con el proyecto, la construccion y, quiza sobre
todo, con la conservacion de los terraplenes, taludes, laderas y muros de contencion, asi como a
todas las obras relacionadas con paisajismo, como clubes de goff, hoteles, residencias, desarrollos
habitacionales, pasos a desnivel, distnbuidores viales, vialidades, etc.

Poca atencion seria ha recibido el tema por parte de los ingenieros y arquitectos dedicados a la
construccion, en general y de los ingeniergs agrénomos, a excepcion de los que se dedican
especificamente a conservacion de suelos Hasta la fecha, 2003, siguen sin integrarse a las
soluciones la parte biologica, la botanica, 1a climatologia, la edafologia, la ingenieria ambiental;
generalmente se resuelve “sobre la marcha” con soluciones empincas basadas generaimente en
jardineros que no tienen ningun conocimiento que respalde su experiencla practica, exitosa o no
para combatir la erosidn; faltan los enfoques fundamentales, en donde el fenomeno se estudie en
SuUS causas ultimas y en relacion con otros mas conocidos, para poder situarios dentro del marco
general del conocimiento actual, estableciendo las normas de criterio para su correcta
interpretacion y racional neutralizacion.

La Tabla |, tomada de Rico y del Castillo, 1880, permite establecer los mecanismos de generacion
y actuacion de la erosion, asi como los esfuerzos que ios suelos, los vegetales o los sistemas anii -
erosivos han de desarrollar para resistirla. El trabajo se refiere a la erosion causada por la liuvia al
caer y por el agua que escurre superficialmente, proveniente de la misma fuente.

Tabla |. Efectos de la lluvia en la erosién de terrenos

Acciones directa o Mecanismo de Efectos erosivos, directos o indirectos,
indirectamente. accion. :
Impacto de las gotas. Disgregacion. Erosion por escurrimiento laminar Erosidon por
escurrimiento concentrado {torrentes).
Escurnmiento Disgregacion y | Erosiéon diferencial por diferentes resistencias al
superficial transporte. fenémeno de las distintas capas del terreno.
Infitraciones. Nivel freatico Deslizamientos de tierras
suspendido. Erosidn interna, tubificacion, etc.
Elevacion del mvel
freatico.
Humedecimiento y Expansion y Fisuramiento.
secado contraccion Perdida de cohesién.
Fiujos estacionales.

La erosion por lluvia se debe a dos causas principales;
« ¢l impacto de las gotas y
» ¢} arrastre del agua que escurre por la superficie del terreno.

Los aspectos basicos de la erosién son:
» Las gotas de lluvia desprenden particulas de tierra y obstruyen la superficie. El agua no
puede infitrarse en la superficie sellada y entonces aumenta el flujo sobre el suelo.
« La vegetacion o cualquier otra coberiura puede reducir el impulso o la energia de las gotas
de lluvia y asi prevenir el sellado de la superficie.

La ergsion resulta del impacto de la lluvia y del flujo de ésta por superficte u otras capas. La
energia cinética de las gotas de lluvia que caen aumenta con la intensidad de la precipitacion, pero
el incremento va siendo menor segun la intensidad aumenta, de manera gue la energia cinética
tiende asintoticamenie a un valor limite, que parece ser el mismo para todas las tormentas de gran
intensidad.
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La razon de este fendmeno parece estar en que !as gotas de un tamafo maximo estable
(5 6 6 mm), de manera que precipitaciones mayores producen gotas mayores, pero ya inestables,
que se dividen durante la caida Existe también un tamafio minimo de gota para producir algun
efecto. Cuando el viento hace a la lluvia oblicua aumenta su energia cinética, pues la nueva
velocidad oblicua de llegada es mayor que la componente onginal de caida vertical;, esto hace que
tenga importancia practica ta orientacion de 1os taludes en relacion al viento,

La Fig. 8.1 muestra un escurrimiento laminar, de agua de espesor uniforme, sobre la
supetficle inchnada de un terreno, aqui, el agua, al escurrir, trasmite al terreno un esfuerzo
tangencial:

W = hw'wa1
Wr = hwwx 1xsenf

Wi hwywsenp
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cosf}

- oD = hyywSenpcosp
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Fig 8.1. Escurnmiento laminar uniforme en el terreno inclinado
Ta = Yw hw Senfi cosp (8-1),
para la cual existe una velocidad critica para cada tipo de terreno, definida como.
hycosp = a {8-2),
con io cual se abtiene:
Tz = Yywasenp (8-3),

donde a sen f puede considerarse como e} gradiente hidraulico del escurnmiento

Cuando este esfuerzo 1, alcanza un valor limite, proplo de cada terreno, las particulas comienzan
a disgregarse y la erosion empleza;, este valor limite puede denominarse el esfuerzo erosivo
propio de cada caso.

S se considerara que escurnera un cierto gasto Q representado por:

Q = a, v {Faja unitana de terreno) (8-4),
donde v fuera la velocidad con que el agua escurre y que se tuviera a una distancia L de la cresta
del terreno, podria relacionarse con la intensidad de precipitacion (en cm/min) a traveés de un
coeficiente de escurrimiento, que exprese cuanto de agua caida escurre y cuanto se infiltra,
evapora ¢ se retiene de cualquier medo

Q=ClL (8-5),
donde C es el coeficiente de escurnmiento e | 1a intensidad de precipitacion,

Si se igualan las ecuaciones anteriores, entonces.
a,v=CIlL (8-6),

Si el agua que escurre trae solidos térreos en suspension, entonces:



Ta ={¥s @5 + Yw 2w) SEN B (8'?).
donde v, es el pesoc volumétrico de los sélidos arrastrados y a, es el espesor de solidos que debe
considerarse.

Ahora, por otro lado, la concentracién de soélidos en una suspension esta definida por;

Ys 8s
S5~ - {8-8),

Y o R —— Lsenp  (8-9)

Con 1o que el valor del esfuerzo cortante queda expresado en términos de magnitudes fisicas
relativamente sencillas y faciles de determinar.

Si el agua que escurre tiende a concentrarse en pequefos torrentes, formados como consecuencia
de irregularidades en el terreno, como suele suceder, ya no es valido considerar un ancho unitano
a la faja de escurrimiento, sino que ese ancho deberd sustituirse por el real del pequerio torrente
que se forme. En este caso también variara la altura a, del escurrimiente y la velocidad, v En
general, cuanda el escurrimiento se concentra s mas facil, para una misma tormenta, alcanzar el
poder erosivo limite; esto es debido a varias causas, de las que una importante es que cualguier
torrente que se forme en el terreno inclinado representa, para las particulas en la superficie, una
inclinacién mayor, de modo que aumenta la solicitacién por peso propio en esas particulas y
aumenta tambien la velocidad de escurnmiento.

Otro efecto del agua de lluvia es su infiltracion en el terreno y la consiguiente modificacion del
régimen de las aguas subterraneas La Fig. 8.2 muestra un talud con el nivel freatico a la
profundidad z
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Fig. 8.2. Mecanismos de infiltracidn y evaporacion del agua en un talud

Para el recorrido ds del agua dentro del talud, el gradiente hidraulico se produce tanto por la
energia potencial de posicion, como por la presion, por tanto:
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(= oot e e~ (8-10)

Si hy &s una altura de agua equivalente a la presion u, podra escribirse:

dz dh,
| = - + - (8-11)
ds ds

Si se supone que el talud es homogéneo e isétropo en lo referente a la permeabilidad, el agua de
la luvia penetrara verticalmente hacia bajo, con 1o que el gradiente correspondiente a la carga de
posicion serd unitario (ds = dz) y.

dh,,
=1+ - (8-12)
dz

Si el agua esta en reposo dentro del talud 1+ = 0, por lo que esta condicion de equilibrio puede
expresarse comao;

dh, =-dz {8-13)

Esta condicién se representa en la figura 8.2 por la recta ABC. Sobre el nivel de aguas freatico,
NAF, h, = (ufy,) tendra que ser negativa para que haya equilibrio; bajo ese nivel, z es negativo y
h. seré positiva para el equilibno. Como 1a carga de presion en el NAF es nula por definicion, s
el agua esta sobre ese nivel tiene que tener una presion negativa precisamente igual a |a altura
que tenga sobre del NAF. Como la presion que el agua desarrolla sobre el NAF es debida a
fendémenos capilares y depende de la altura capilar a la que el agua asciende, se sigue gue si el
agua esta en equilibrio sobre el NAF, su altura capilar h, de ese suelo. O sea, matematicamente:

u
- hy = he = - = (8-14)
YW i

Si en el agua se tiene una altura sobre el NAF diferente de la altura capilar correspondiente
habra un gradiente en el agua de valor.

dh,
I B (8-15),
dz

segun se deduce de la ecuacién (8-12) y de las reflexiones anteriores.

Nascimento, 1973, expresa este gradiente como;

i=1+i (8-16)
Donde:
dhe
fg = = mmmmee (8-17)
dz

Este es el gradiente capilar o de succion. Sii total es positivo el agua baja; si es negativo, sube.
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Cuando llueve, el suelo se humedece o satura superficiaimente, por lo que en esa zona el radio de
los meniscos aumentara y la tension capilar se reduce, disminuyendo h,; tanto en la ecuacion
(8-16), como en la (B-18), se ve que este efecte produce una alimentacion del agua subterranea
por un flujo descendente; de hecho si el suelo se satura con Ia lluvia, he = 0 y la alimentacion serd
maxima,

La evaporacion también produce aumento de la tension capilar y, por ende, de h., por lo que
produce un fiujo ascendente.

La figura 8.2 produce los cambios del diagrama original de presiones ABC, tanto en el caso de
evaporacion como en el de la infitracién por iluvia. En el caso de infiltracion, el gradiente
gravitacional del agua, que &s unitario €n un suelo homogéneo e isétropo, se ve aumentado en un
sumando (ecuacion 8-18) gque puede ser importante, aumentandose considerablemente el gasto de
_ infittracion. Lo contrano pasa en el caso de evaporacion.

Si se observa la figura 8 2, se ve gue el gradiente de succidn i. (ecuacion 8-18) vale -1 en B (NAF)
durante 1a infiltracion (el efecto, el agua para pasar de la posicion original en E, con energia de
posicion he, al punto B, habra recorrido un trecho también igual a h,), dicho gradiente tiene que
anularse en un punto intermedio M, donde h, tiene un maximo (durante la luvia, supuesto que la
tension capilar se anula en la superficie del terreno, por causa de la lluvia, se tendran h, = O0en Ey
en B, por estar este ultimo en el NAF; como quiera que la tensidn capilar se conserva diferente de
cero entre E y B, tiene que tener un maxmo, segun se muestra la curva BME que es una
distribucién de dicha tension en la zona de saturacion). Por supuesto, dicho gradiente es maximo
en la superficie del terreno.

Consecuentemente, el gradiente hidraulico total de flujo (ec. 8-17) es maximo en la superficie del
terreno, se conserva mayor que 1 entre E y M, pasa a ser menor que 1 entre M y B y ilega a ser
cero en B, sobre el nivel freatico. Esto condiciona los valores de la velocidad de descarga del flujo
{v = ki), que disminuye constantemente desde la superficie, hasta llegar a ser cero en el nivel
freatico. Este hecho determina que el agua tiende a acumularse en la zona de saturacion, sobre
el nivel freatico, disminuyendo constantemente las tensiones en el agua en esa zona Yy formandose
un verdadero nivel fredtico suspendido, por encima del original. Como la disipacion de la tension
capilar en el anterior talud por infiltracién va ccurriende a profundidad constante bajo la superficie
del suelo, 1a masa de agua suspendida tiene un contorno paralelo al tatud; esta masa de agua
tiende a flur por efecto gravitacional, aflorando al pié del talud Este efecto incrementa las
tendencias erosivas del agua en el interior de! talud y el flujo paralelc a éste contribuye a aumentar
el esfuerzo rasante que se expresd en la ecuacion 8-1 Este aumento se cuantifica, llegandose a la
expresion:

At, sen’B+ncos’p v,
= S (819),
T, 1-n S,

siendo n la porosidad de suelo, y S, la densidad de los sélidos

La grafica de la Fig. 8 3 muestra cuanto se agrava el esfuerzo rasante actuante en un talud para
diferentes inclinaciones de éste y diversos valores de n, que como se ve en la ecuacion (8-19) es
determinante en el aumento de la accidn erosiva del agua por concepto del flujo de la masa de
agua suspendida, que fluye paralela al talud.
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porosidad del suelo constituyente.

Puede verse en la figura que en un talud inclinado 45° con respecto a la horizontal, por ejemplo, el
efecto del fiujo paralelo a la superficie incrementa los esfuerzos rasantes a esa superficie en 37%
para n = 30%, pero lo hace en casi 80%, si el valor de la porosidad se elevara al 60%.

La Tabla I resume las principales conclusiones del andlisis de la erosividad de las Huvias,
detallando los principales pardmetros que intervienen en el fenomeno, de éstos los hay los que se
refieren a la lluvia en si (siendo su intensidad y duracion, con mucho, los mas importantes), el
clima, al terreno y a la geometria del talud.

Tabla li. Principales parimetros que afectan el fenédmeno de erosion, por luvia

Acciones, directa o
indirectamente erosivas

Parametros
inherentes a fa lluvia
o al clima

Parametros herentes al terreno o a la
geometria del talud

impacto de las gotas.

Intensidad  de la
luvia (hasta un
limite).

Velocidad del viento
durante la tormenta

Onentacion del talud respecto a los vientos,

Escurrimiento
superficial.

Intensidad de Ia
fluvia y su duracion.

Inclinacién del talud

Area en la superficie expuesta del talud
Numero de surcos y torrentes que se formen.
Coeficiente de escurrmiento

Velocidad del agua.

Concentracion de arrastre de solidos.

Inchnacion del taiud.
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B Porosidad, permeabilidad. -
duracién de la lluvia

infltracion.

Humedecimiento y | Alternancia de | Condiciones para la filtracion ({proteccion,

secado. estaciones: seca vy | permeabilidad, inclinacién) vy para la
lluviosa. evaporacion (orientacién al sol, protecclones,
Intensidad de la | etc.).
accion solar.
Pluviosidad.

Se analiza a continuacion el fendmeno de la erosidn desde su otro angulo de interés, que se refiere
a las caracteristicas de los suelos que determinan su resistencia al fendmeno.

Desde luego, la resistencia que se opone a la remocion y arrastre de los granos due puede
considerarse del tipo tradicional

s=c+ o tané (8-20)

Con referencia a la figura 8.1 puede escribirse:

3 =y'm h cos’p (8-21)

Donde h corresponde al tamafo de la primera hilera de granos (D, en la figura) E! peso
volumeétrico por considerar sera el sumergido si el taiud estd internamente anegado de agua
suspendida. Teniendo en cuenta la relacion geomeétrica entre h y D, fa ecuacion 8-21 también
puede escribirse como;

6 = Y Dcosh (8-22),
y la resistencia sera:
s=c+ynpDcosPtan ¢ (8-23),

St el régimen de escurrimiento es lo suficientemente veloz para que haya turbulencia, el segundo
término del segundo miembro de la ecuacién anterior se reducira, por lo que debera afectarse por
un coeficiente menor que la unidad, sobre el que, por otra parte, ain no hay informacion.

También influira, modificando la ecuacion 8-22, el hecho de que sobre el talud se hayan formado
ya surcos y torrentes, pues en tal caso la inclinacidon a gque estaran sujetas las particulas de la
superficie no es f3, sino algo mayor.

En lo que se refiere a suelos granulares sin cohesion, la mayoria de la informacion sobre la
resistencia a la erosidn proviene de estudios sobre estabilidad de suelos en el fondo de canales
(Lane, 1958). De ella se desprende que un aspecto fundamenta!l es la relacion entre el tamafio
de los granos del suelo y el esfuerzo erosivo. En los matenales no cohesivos, con diametro
medio inferiora 5 mm, la resistencia a la erosidn parece ser bastante mas eficiente que en los
de mayor tamario.

En lo que se refiere a suelos c¢ohesivos, la informacion es mucho mas precaria y no pasa de fijar
una velocidad limite que no produzca ergsion, En la Tabla lll se presentan los valores maximos de
velocidades no erosivas en algunas clases de suelos



Tabla IIl. Valores maximos de velocidades no erosivas en distintas clases de suelos
Material Velocidad (m/s)

Arenas finas y limos 0.40 a0 60
Arcilla arenosa 0.50a075
Arcilla - 0.7521.00
Arcilla firme 1.00 2 1.50
Grava limosa 1.00 2 1.50
Grava fina 1.50a2.00
Pizarras suaves 1.50a22.00
Grava gruesa 2.00a3.50
Zampeados 3.0024.50
Rocas sanas y concreto 450a7.00

Si estas velocidades se trasforman en el esfuerzo erosivo correspondiente, utilizando las
ecuaciones 8-3 y 8-4, estimando el gasto que escurre, por ejemplo, puede llegarse a
recomendaciones practicas analogas a las incluidas en la Tabla IV, que se refieren a suelos
cohesivos colocados en el fondo de canales

Tabla IV. Esfuerzos que provocan erosion en suelos cohesivos en el fondo de canales (g/im®)

Consistencia del material

Material del fondo Sueho Poco compacto Compacto Muy compacto
Arcilla arenosa 180 700 1470 2800
Suelos muy arcillosos 140 870 1370 2540
Arcilias puras 108 560 1260 2380
Suelos poco arcillosos 90 430 960 1540

Independientemente del valor que puedan tener los numeros especificamente anotados en la tabla
anterior, un punto que destaca es |a influencia de la compactacion en la resistencia a la erosidn de
los suelos cohesivos; para circunstancias similares, la resistencia puede aumentar entre 15 y 20
veces al pasar el suelo del estado suelto a uno muy bien compactado.

Uno de los efectos que mas colaboran a Ia erosién de los suelos cohesivos tiene que ser la
expansion en la superficie, que da lugar a humedecerse y que no estad contrarrestada por ninguna
contrapresion, por lo que ocurre libremente.

8.1 Revestimientos Vegetales

Los revestimientos vegetales (Caldeira, 1973) se usan: para proteccion de los suelos naturales,
taludes, terraplenes o muros y/o por estética.

Las principales funciones benéficas de la vegetacion son.

1.- Proteger al suelo del impacto de las gotas de lluvia,
2 - Disminuir ta velocidad del escurrimiento del agua por aumento de rugosidad,
3 - Aumentar la infiltracién por huecos de raices, animales, etc

En general, la vegetacidn debe estar formada por especies seleccionadas, susceptibles de
afianzarse y crecer en las condiciones locales, ya que las especies propias de la region ofrecen
una garantia, pues con frecuencia se les pretende hacer vivir en condiciones diferentas a las que
le son propicias .
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Otra funcién importante es el control del contenido de agua en las capas superiores del suelo,
gracias a la evapotranspiracion de las piantas.

En lo que se refiere al mejoramiento de la apariencia que se logra con la vegetacion, cabe
comentar que el efecto no se circunscribe solamente a la apariencia, sino a otros muchos
aspectos, como el efecto aslante de los ruidos que tiene la vegetacién, lo que puede tener el
mayor interés en zonas urbanas y habitacionales.

Cuando haya de intentarse un programa de vegetacion o revegetacion en taiudes, lo primero que
ha de tomarse en cuenta es que el suelo por paoblar seguramente no es tal en sentido botanico, no
posee |as caracteristicas necesarias para sostener la vida vegetal, ni por su estructura, ni por su
textura, nl poria ausencia de los microorganismos y detritus que definen ta llamada tierra vegetal.
Por esto, casi sin excepcion, suele ser necesano un recubrimiento de este material vegetal donde
no lo haya, y su conservacion sistematica donde exista.

Cuando se cologue tierra vegetal sobre un talud es preciso vigitar que 1a inclinacion de éste pueda
retenerla, que no sobrepase el angulo de reposo de la tierra vegetal, pues de otro modo sera
preciso recurrir a la consiruccién de bermas o a introducir sistemas de retencién como son los
geosintéticos: geomatrices, webs o sistemas rigidos, ésta es una condicion por la que conviene
algunas veces dar a un talud una inclinacién menor que la estrictamente indispensable por
razones de estabilidad. Por la misma razén, cuando un talud vaya a protegerse con vegetacion no
conviene que su acabado sea liso

Cuando se vegeten taludes debe tenerse presente que no basta analizar las condiciones
generales del clima regional, para atnbuirselas simplemente, pues los taludes casi nunca
presentan esas condiciones regionales; tanto por la incidencia de la radiacion solar, que
aumenta la temperatura del suelo, como por el declive, que vuelve al suelo mas seco durante casi
todo el afo, como por la exposicidon al viento; los taludes son zonas en que los suelos estan
expuestos a condiciones generalmente mucho mas desfavorables que las medias.

La vegetacion puede plantarse desparramando directamente semilias sobre la tierra vegetal
apropiada; esto puede hacerse a mang o por métodos mecanicos ¢ hidraulicos (hidrosiembra).
Otras veces se plantan tepes 0 macizos de tierra ya vegetada, a modo de mosaicos,; este método
es apropiado para pastos y plantacidn de herbaceas La planta suele requerir de algunos riegos
anies de su establecimiento definitivo (minimo 40 dias) Los arboles y arbustos, que se utilizan
sobre todo como barreras contra ruido, suelen plantarse ya de un cierto tamario, a fin de contar con
su proteccion desde un principlo, requieren mayor atencion y riego €n tanto no se afianzan.

En términos generales puede afirmarse que la vegetacidn es un meétodo de recubrimiento
economico, elegante y acorde a fos requerimientos actuales de conservacion de suelos y
proteccion al medio ambiente.

8.2 Sistemas de Revestimiento Rigido

Los bancos taludes, terraplenes o muros no pueden sostener la vegetacién, asi que deben
protegerse de la erosion por medio de varios sistemas, entre ellos el de revestimiento rigido. Estos
revestimientos incluyen a los “preformados de geotexties” (geobolsas, geosacos, colchacreto,
bolsacretos, etc.), confinamiento geocelular, gaviones, blogues articulados de concreto, adocretos
y por supuesto, enrocamientos

Cuando se coloca un sistema de reveshmiento rigido el agua puede entrar y salr, perg la fuerza
del agua la resiste el revestimiento. Con el entrar y salir del agua, ésta puede acarrear
gradualmente particulas de tierra hacia afuera del revestimiento. Los huecos (tubificacion)
resultantes hacen que el soporte que proporciona el revestimiento se pierda. A este proceso se le
llama tubificacion. La tubificacion puede culminar en asentamientos, despiazamiento u otro tipo de
inestabilidad en el sistema de revestimiento rigido
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En un sistema de revestimiento rigido, bien construido, se coloca una capa filtrante entre el sueto
del terraplén y el revestimiento, para prevenir un deslave. Las capas filtrantes tradicionales han
sido capas de arena y de agregados Estos filtros graduados son muy costosos, porque se
construyen con matenal selecto, clasificado. También, la capa filtrante debe ser de un espesor
controlado, sobre una ladera, donde es muy dificil construir.. Por estas dos razones es frecuente -
de manera errénea- gue estas capas no se incluyan en la obra.

Los sistemas de proteccion con revestimientos rigidos son caros de consfruir Los costos pueden
llegar a fos $210 ddlares por metro cuadrado en casos cuando se usen elementos tan sofisticados
y elegantes como el Ecomuro o et Ecocrete El buen funcionamiento de los sistemas mas caros
solo puede asegurarse si esta protegido contra la tubificacion. En consecuencia, siempre debe
usarse una capa filtrante debajo de un revestimiento rigido, en un ambiente erosivo.

Los geotexties se han convertide en las capas filtrantes mas adecuadas para los revestimientos
rigidos porgue superan las desventajas de los filtros de arena y de agregados pétreos Para
empezar, se fabrican ya con proptedades hidraulicas especificas y de retencion de tierra, las
cuales pueden seleccionarse facilmente para proteger el suelo que necesite proteccion. Segundo,
pueden instalarse con facilidad sobre {aludes, terraplenes o mures, adn bajo el agua De acuerdo a
la granulometria del suelo por proteger, sé puede elegr un geotextil tejido o no tepdo La
especificacion AASHTO M 288 proporciona una guia para seleccionar las propiedades adecuadas
para el geotextil. Para conocer mas al respecto, s€ recomienda amphamente. el Manual de
Geosintéticos, editado por la GMA, en espafiol

8.3 Sistemas de Revestimiento Flexible

Ya se menciond en el inciso 8.1 que la vegetacidon de una obra puede ser un método de
recubrimiento efectivo, econdmico y elegante, sin embargo, su integridad puede ser severamente
afectada por

e Lluvia

+  Viento

* Flujos de tierra; y

+ Fuerzas bloldgicas

Para ayudarle al pasto y/o vegetacién a defenderse de los elementos negativos ya mencionados, a
enraizarse y arraigarse en un talud, terraplén o muro, pnmeramente debera de existir un sustrato
organico (suelo vegetal) del cual puedan alimentarse para sobrevivir y, por supuesto, contar con
agua suficlente

Para lograr enraizarse y arraigarse en un talud, terraplén o muro, los vegetales necesitan una
ayuda, sobretodo en donde los angulos de la pendiente sobrepasan lo natural {mayores de 30° o
aun verticales). Para tal fin existen 1os revestimentos flexibles (geomatnces), que son unas mallas,
generalmente tridimensionales, que, por una parte, retienen los solidos y las particulas pétreas in-
situ, evitando que sean arrastrados por el agua al caer (antes de haber sido vegetados) y al mismo
tiempoe retienen el suelo organico, recién colocado para reforestar o revegetar y las semillas de los
pastos y/o vegetales con los que se deseéa vegetar esa obra.

Al uso indiscriminado de 1a vegetacion para el contro! de la erosion se le ha mencionado como
mngenieria verde y produce los siguientes beneficios a largo plazo.
+ costo moderado
mejora la estética visual
funcionamiento demostrado
facy de instalar
aumenta la infiltracion y recarga de acuiferos



Las geomatrices o productos en rollos para el control de la erosion, RECP’s, por sus siglas en
ingles, se disefian para estimular y aumentar la efectividad de la vegetacion, usandose como
materiales para controlar la erosion, buscando alcanzar los dos objetivos principales de las
mismas.

¢ Reducir la pérdida de suelo,

* Aumentar |a repoblacion vegetal en el lugar.

Estas geomatrices forman un sistema con la vegetacidn, a largo plazo, uniendo las plantas
individuales, a nivel de la raiz, para crear un “pasto reforzado”.

Las geomatrices que se usan en combinacion con los materiales convencionales, ofrecen e!
potencial para hmitar la erosion y ademas ofrecen las siguientes ventajas sobre los maternales
tradicionates: .
e pasan por un rigurosc control de calidad en un medio de fabricacion controlado para
minimizar variacion del matenal
+ los rollos son grandes y pueden extenderse facil y eficientemente.
e son mas baratos al comprarlos, transportarios e instalarlos, que la alternativa a hase de
sistemas rigidos.
¢ pueden instalarse rapidamente .
+ el sistema puede embarcarse faciimente, a precios competitivos y pronta disponibilidad en
cualquier lugar.
s sufuncionamiento no esta sujeto a las condiciones del clima

8.3.1 Geomatrices temporales

Los materiales temporales, degradables: biodegradables o fotodegradables, se usan para prevenir
perdidas de suelo de la capa sembrada y aumentar la firmeza de la vegetacion, donde la
vegetacion misma proporcionara suficiente proteccion una vez establecida. Esto generalmente
incluye taludes, terraplenes y muros con flujos de menos de 150 kPa de esfuerzo cortante Las
mallas para control de erosion (NEC en inglés}, mallas de tejido abierto (ECM en ingiés) y las
mantas para control de erosion (ECB en inglés), son los sistemas degradables, temporales mas
comunes Normaimente se hacen de fibras naturales tales como paja, yute, coco (cascara) o
madera (en tras) o bien de polimeros.

8 3.2 Geomatrices no degradables, de largo plazo

Las geomatrices no degradables a largo plazo, a veces conocidos como de pasto reforzado (en
inglés Turf Reinforcement Mats, TRM's), proporcionan proteccion contra la erosion y ampiian los
limites de control de la erosion de la vegetacién, tierra, roca y otros materiales. Estos materiales
plasticos se usan para aplicaciones hidraulicas permanentes, donde las descargas de disefio
generan esfuerzos cortantes que exceden los limites de la vegetacion madura, natural.

Los sistemas TRM's estdn compuestos por materiales estabilizados contra la accion de rayos
ultravioleta, no degradables, de fibras polméricas y en forma de mallas y/o filamentos, con
matrices reforzadas en tres dimensiones, donde el disefio permite descargar, ademas de los
esfuerzos producidos por la velocidad del flujo, los esfuerzos cortantes en exceso que la
vegetacién no puede tomar

Los sistemas TRM's proporcionan suficiente espesor, fuerza y espacios vacios para permitir el
relieno con suelos organicos

8.3.3 Hidrosiembra
Las capas protectoras a base de fibras de celulosa pueden aplicarse por aspersién hidraulica junto

con la semilia. Las fibras se dispersan en una solucion que, cuando se riega sobre el suelo raso,
hace gque las fibras se peguen entre si y también al suelo. Estos sistemas de capas protectoras
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“lanzadas” son mas resistentes a la erosion que 1os sistemas aplicados en seco. Las aplicaciones
de mayor espesor, lamadas matrices de fibras pegadas, pueden ser mas resistentes a la erosion,
pero también son mas costosas

La instalacion de cualquiera de estos sistemas de control de erosién no se presenta en este
trabajo, sin embargo, es extremadamente sencilla. Pueden encontrarse recomendaciones al
respecto en el.Manual de Geosintéticos, editado por la GMA, en espafiol o directamente con el
fabricante o sus distribuidores

8.3.4 Cortinas para Conservacion de Suelos (Silt Fence)

La erosion ocurre cuando las particulas del suelo se desplazan por el impacto del granizo, el agua
corriente y el viento. La sedimentacion ocurre cuando las particulas desgastadas (sedimentos)
acarreadas por el agua o el viento, se depositan en otro lugar donde pueden causar problemas,
Claramente se nota que los sedimentos (particulas desgastadas suspendidas) y la sedimentacion
(particulas de tierra redepositadas) causan los problemas generalmente asociados a la erosion,

El control de la erosion puede prevenir problemas desde su inicio. El control de sedimentos
unicamente puede tratar de minimizar el tamario del problema debido a que una erosidn acelerada
puede ser el resultado de areas arrasadas durante la construccion; se necesitan medidas de
control de sedimentos para evitar que éstos detritos sean arrastrados a vias de agua cercanas 0 a
propiedades vecinas Se pueden aplicar diversas medidas para el control de sedimentos que
impidan el flujo de aguas cargadas con sedimentos y para filtrar el mismo; una de estas medidas
es el reducir 1as pendientes y con ello la velocidad del agua, sin embargo, cuando el contro! de
erosion falla, se puede recurrir al uso de cortinas para conservar suelos, en particular los finos:
estas cortinas han sido lamadas “Sit Fence” y no hay una palabra adecuada en espanol para
traducirla, aunque en este trabajo se le llamara también “Cortinas para conservacion de suelos”

Las estructuras para control de sedimentos estédn hechas de material permeable Se colocan de
manera tal que intercepten las aguas de superficie. Estas barreras sirven. 1) para reducir la
velocidad del agua corriente y (2) para retener el sedimento suspendido. L.as medidas tradicionales
incluyen barreras hechas de paja, grava o_piedra triturada y maleza. La medida alternativa, con
geosintéticos, esta formada por las cortinas para conservacion de suelos, "silt fences”. Estas
cortinas se forman con geotextiles fuertes y durables pegados a postes de soporte Las cortinas
de retencion pueden recoger un porcentaje mucho mas alto de sedimentos suspendidos de lo que
retienen las pacas de paja Con un funcionamiento aprobado, una cortina de retencion bien
disefada:
» cribara los suelos finos {hmos y las arcillas} de la corriente.
» formara un filtro de tierra junto a la cortina de retencian, reduciendo el flujo del agua a
traveés de la cortina
« creard un pequefio estanque detras de la cortina, el cual sirve como deposito de
sedimentos para colectar el agua desviada y retener los sedimentos suspendidos.

En los Estados Unidos se usan anualmente mas de 30 millones de metros cuadrados de cortinas
de retencion que proporcionan los siguientes beneficios.

* requieren un trabaje minime para instalarlas,

s bajo costo,

» 3lta eficiencia para eliminar sedimentos,

+ muy durables y a veces reutilizables
La instalacion apropiada de estructuras para controlar sedimentos va en relacion directa con su
funcionamiento Debe sefialarse que, a pesar de su uso tan comudn en los Estados Unidos, es muy
frecuente encontrar cortinas mal colocadas, generalmente sin enterrarse, permitiendo que el flujo, y
los sélidos, pasen por debajo de 'a cortina permitiendo 1a migracién de sedimentos. La instalacién
de cualquiera de estos sistemas de control de erosion no se presenta en este trabajo, sin embargo,
es extremadamente sencilla. Pueden encontrarse recemendaciones al respecto en el Manual de
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Geosintéticos, editado por la GMA, en espafol o diectamente con el fabrncanie o sus
distribuidores.

9. Lecturas adicionales

Se recomienda ampliamente leer a Humphrey & Rowe, 1991, y a Jewell, 1988, los cuales abundan
sobre soluciones en problemas de terraplenes sobre suelos blandos, sobre el incremento de la
capacidad de carga; presentan soluciones que pueden aplicarse en ¢! detalle de un disefic de un
terraplén. Iguaimente se recomienda visitar 1os sittos web de la GMA, de 1a SMMS, de PMl y el de
varias asociaciones en Estados Unidos relacionadas con este topico: Internacional Erosion Control
Association, |[ECA, Nacional Roadside Vegetation Management Association, NRVMA, Noth
American Geosynthetics Society, NAGS, Soil and Water Conservation Society, SWCS
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ANEXO A

COMPARATIVA ENTRE GEORREDES E: :STENTES EN EL
MERCADO MEXICANO
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COMPARATIVA ENTRE GEORREDES EXISTENTES EN EL MERCADO MEXICANO

Resistencia a
Largo Plazo

Resistencia al Creep

Resistencia ultima

PRODUCTO GRI-GG4 ASTM D 5262 ASTM D 4595
kKN/m Lbift Ton/m | kN/m Ib/ft Ton/m | kN/m ib/ft Ton/m
Miragrid 24 XT 178 12,19 1817 1 215 14,75 22 370 25,38 37.82
Miragrid 22 XT 1256 8,534 1272} 151 10,32 1539 | 259 17,76 2646
Enkagrid PRO 180 108 7,400 1103 | 119 8,168 1217 197 1350 2012
Fortrac 200 103 7,065 1053 | 118 8,100 12.07 180 12,33 18.38
Miragrid 20 XT 87 50868 8.89 105 7,221 1076 { 181 12,42 1851
Fortrac 150 77 5285 7.87 88 6,060 903 147 10,10 15.05
Stratagrid 700 75 5134 765 a0 6,200 9.24 146 10,00 149
Enkagrid PRO 120 72 4934 735 79 5446  8.11 120 8,224 1225
Miragrid 18 XT 68 4632 6.9 82 5605 835 137 9,360 13.85
Miragrid 10 XT 80 4116 6.13 73 4983 7.42 121 8,300 12,37
Tensar UX 1700 HS 60 4113 613 69 4750 7.08 NO DISPONIBLE
Tenax TT 160 NO DISPONIBLE 66 4522 6.74 NO DISPONIBLE
Fortrac 110 57 3,872 577 65 4440 662 108 7,400 11.03
Stratagrid 600 55 3.800 566 67 4528 6.84 108 7,400 11.03
Enkagrid PRO 80 54 3,700  5.51 40 4034 609 a0 6,168 9.19
Tensar UX 1700 HT 53 3,636 542 61 4200 6.26 NG DISPONIBLE
Tensar UX 1600 HS 49 3377 503 57 3,600 581 NO DISPONIBLE
Miragrid 8 XT 45 3089 4.8 55 3,738 557 91 6,230 9.28
Tensar UX 1700 SB 47 3203 477 54 3,700 551 NO DISPONIBLE
Tensar UX 1600 HT 44 2987 445 50 3,450 514 NO DISPONIBLE
Tenax TT 120 NO DISPONIBLE 50 3.475 51 NO DISPONIBLE
Fortrac 80 41 2,815 419 47 3230 4.81 79 5380 8.02
Tenax TT 701 NO DISPONIBLE 46 3779 4.74 NO DISPONIBLE
Tensar UX 1600 SB 38 2.597  3.87 44 3000 447 NQO DISPONIBLE
Tensar UX 1500 HS 37 2,554 3.81 43 2,950 44 NO DISPONIBLE
Tenax TT 601 NO DISPONIBLE 42 2.8 4.31 NO DISPONIBLE
Enkagrid PRO 60 36 2470 368 40 273 406 60 4112 613
Tensar UX 1500 HT 33 2,294 342 39 260 3.85 NO DISPONIBLE
Stratagrid 400/500 33 2,260 337 40 2.8 406 64 4400 6586
Miragnd 7 XT Kh| 2,157 321 38 2.°0 3.89 63 4350 648
Tenax TT 90 NO DISPONIBLE 37 2,775 378 NO DISPONIBLE
Tensar UX 1500 SB 29 1,991 297 34 2.3 343 NO DISPONIBLE
Tenax TT 401 NO DISPONIBLE 33 2,781 3.37 NO DISPONIBLE
Fortrac 55 28 1,936 288 32 200 33 54 3,700 551
Miragrid 5 XT 25 1,733 258 31 274 3N 52 3590 535
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COMPARATIVA ENTRE GEORREDES EXISTENTES EN EL MERCADO MEXICANO {cont.}
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Resistencia a Resistencia al Creep Resistencia ultima
Largo Plazo
PRODUCTO GRI-GG4 ASTM D 5262 ASTM D 4595
kN/m Ibift Ton/m ;i kN/im b/t Ton/im | kN/im b/t Ton/im
Miragrid 5 XT 25 1,733  2.58 3 2,154 321 52 3,500 535
Enkagrid PRO 40 24 1646 2.45 26 1,815 2.7 40 2741 408
Tensar UX 1400 HS 23 1602 2.39 27 1,850 2.76 NO DISPONIBLE
Stratagnd 300 22 1,540 229 27 1.860 277 44 3,000 447
Tenax TT 301 NO DISPONIBLE 26 1,809 2.7 NO DISPONIBLE
Tenax TT 080 NO DISPONIBLE 25 1,713 2.55 NO DISPONIBLE
Miragnd 3 XT 19 1328 198 25 1,680 2.5 41 2,800 417
Tensar UX 1400 HT 20 1385 2.06 23 1,600 238 NO DISPONIBLE
Fortrac 35 19 1,322 197 23 1,560 2.32 38 2,600 387
Stratagrid 200 18 1242 185 22 1,500 224 35 2420 361
Tensar UX 1400 SB 18 1,212 1.81 20 1,400 2.09 NO DISPONIBLE
Miragrid 2 XT 12 838 1.25 18 1,200 179 29 2000 298
Tenax TT 201 NO DISPONIBLE 18 1,224  1.87 NO DISPONIBLE
Tenax MS 500 NO DISPONIBLE NO DISPONIBLE 22 1,500 224
Tenax MS 330 NO DISPONIBLE NO DIZ~ONIBLE 22 1,500 224
FORTRAC 20 11 762 1.14 13 900 1.34 22 1500 224
Tensar UX 1000 SB il 736 1.1 12 850 1.27 NO DISPONIBLE
Stratagrid 100 9 616 0.92 1" 745 1.11 18 1,200 179
Tenax MS 400 NO DISPONIBLE NO 'S ~ONIBLE 18 1,200 1.79
Tenax MS 220 NO DISPONIBLE NO C'~ ONIBLE 15 1,000 149
Tensar BX 1200 7 480 0.72 8 555 0.83 | NOQ DISPONIBLE




ANCLAJES EN SUELO Y ROCA

Ing. Sergio R. Herrera Castafieda

INTRODUCCION

Los anclajes se emplean como sistemas de refuerzo y estabilizacion de obras o excavaciones
realizadas en suelos y macizos rocesos. Son elementos de acero que trabajan a tension y
que permiten transmitir esfuerzos al terreno para confinario, incrementar su resistencia al
esfuerzo cortante o simplemente para sujetar estructuras sometidas a fuerzas externas

La aplicacion de sistemas de anclaje en suelos se realiza para retener o soportar empujes
laterales en excavaciones profundas, en la cimentacion de estructuras como torres de
transmision, chimeneas y tanques, en afraques de puentes y en la estabilizacion general de
taludes.

En macizos rocosos su aplicacion es muy numerosa por la relativa alta resistencia al esfuerzo
cortante que poseen ta mayoria de las rocas, ademas de las aplicaciones citadas antes, se
emplean en la estabilizacion de tineles y lumbreras, en la cimentacidn de estructuras
hidrauiicas como presas rigidas y vertedores, cimentacion de estribos y pilas de puentes y en
general en la estabilizacion de taludes y laderas naturales. La aplicacién moderna de los-
sistemas de anclaje en roca se desarrolld en los afios de 30’s tras la aparicion del concreto
pretensado en la construccion de obras civiles. En aquellos afos la aplicacion de los sistemas
de anclaje representaba soluciones excepcionales a problemas geotécnicos especiales, sin
embargo hoy en dia, se emplean con mucha frecuencia en todo tipo de obras por las ventajas
técnicas y economicas que ofrecen.
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Uso de anclajes en diversas obras de ingenieria
Otros usos de los anclajes es en ambientes marinos o fiuviales, para proteger estructuras

costeras, estabilizar terrenos ganados al mar, proteger taludes marginales y canales de
navegacion, soportar estructuras cimentadas en el mar.



PARTES DE UN ANCLA

Las anclas estan constituidas por un elemento de acero sujeto a tensién, que puede ser una
barra, varilla corrugada, uno o varios cables de acero, tubos, perfiles laminados o bien otro
elemento de tipo especial, el cual es introducido a una perforacion en el terreno. El elemento
se sujeta al fondo de la perforacion o a todo lo largo, por medio de la inyeccion de mortero de
cemento o de otros dispositivos mecanicos de expansion y sujeta en el extremo exterior por
medio de una placa y tuerca o cufias de acero. La placa se apoya contra la estructura que se
quiere reforzar o directamente sobre la superficie del terreno por medio de un cabezal.

Un ancla esta formada de tres zonas principales:
Zona de anclafe o fijacion: es la parte profunda de la perforacidon donde se encuentra el
terreno estable y firme y que se localiza por atras del plano que debmita la zona de debitidad

o de falla sobre el que descansa un bloque de roca inestable.

Zona libre- es la longitud de! ancla que no se fija al terreno entre la zona de anclaje y la
exterior. Es la zona en que el ancla es sometda a tension.

Zona exterior 0 de apoyo: es donde el ancla se apoya contra el terreno por medio de un
cabezal de concreto o una placa de acero.

Cabeza

Armadurg
ety

Buiog de ontioe

Partes que constituyen un ancla

TIPOS DE ANCLAS

Las caracteristicas de las tres zonas antes descritas, pueden variar dependiendo del tipo de
ancla empleada. Aunque existe una gran variedad de anclas, en general éstas se pueden
agrupar en dos grupos, dependiendo de la forma en que trabajara en ancla:

Ancla de friccion o pasiva

El ancla o elemento de acero se inyecta a todo lo largo de la perforacion, la zona libre no
existe en este caso, la fijacion se realiza por medic de la inyeccion de lechada o mortero de
cemento o también rellenando el espacio entre la pared del barreno y el ancla con resina
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epdxica. El ancla debe tener ia longitud suficiente para que quede adherida en el terreno
firme.

Las anclas de friccidn se caracterizan porque trabajan solo cuando el terrenc se moviliza.
Este tipo de anclaje debe ser hastante rigido y en cantidad suficiente si se quiere minimizar la
magnitud de los desplazamientos en el terreno.

barrade acere

ANCLA DE FRICCION
inyscthds cOn marterc:

Anclas de friccion tipica inyectada con mortero de cemento

Ancla de tensién o activa

Las anclas de tension cuentan con las tres zonas descritas antes, La zona de anclaje debe
ubicarse atras del limite del terreno potenciaimente inestable. Una vez instalada el ancla se
tensa hasta alcanzar la carga admisible o de diseno. El terreno localizado entre la zona de
anclaje y la exterior es sujeto a esfuerzos de compresion, impidiendo en gran medida el
desplazamiento del terreng inestable o de la estructura.

morterc

coheha ds expansion/ barra de acero
p i s

perforacion —/

ANCLA PARA ROCAS

Ancla de tensidn con concha de expansion para rocas
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ANCLA ENSUELDS

Ancla de tension para suelos

TIEMPO DE SERVICIO

También se tiene una clasificacion de los sistemas de anclaje segin vaya a ser el tiempo de
servicio, esto los clasifica como de tipo temporal o definitivo.

Los de fipo temporal o provisionales, se emplean solo para soportar las cargas durante un
periodo relativamente corto de tiempo, mientras se instala otro tipo tratamiento definitivo o
mientras se realizan trabajos en una zona que posteriormente sera abandonada.

El anclaje de tipo permanente o definitivo se disefia, por io general, con un factor de
seguridad mayor y los componentes que integran el ancla deben ser debidamente protegidos
para evitar que la corrosion lo deteriore a través de la vida Util de la estructura.

CARACTERISTICAS DE LAS ANCLAS

La diferencia entre los distintos tipos de anclas reside entre otros, por los siguientes aspectos:
el elemento que constituye el ancla, la forma de fijacidon del ancla (para que trabajen a friccion
o a tension) v de como esta constituida la zona exterior o cabezal del ancla.

Elemento que forma ef ancla’ las anclas por lo general son de acero, aunque recientemente
se ha introducido el uso de anclas fabricadas con productos organicos para estabilizacién de
obras subterraneas mineras. Los elementos de acerol mas empleados son:

cable o toron sdlido de acero de alta resistencia

cable constituido por varios alambres de alta resistencia entrelazados

barras rigidas de acero de alta resistencia, corrugada, de cuerda continua o lisas
perfiles laminados de acero

Forma de fijacién del ancla: la fijacion de las anclas de tipo tension se puede realizar de dos
formas comunes: mecanica y por adherencia.
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- Fijacién mecénica: en rocas se emplea la fijacion mecanica por medio de una concha de
expansion, mientras que en los suelos se pueden empiear tornilic helicoidal, de pliaca de
atraque (en suelos) o muertos de concreto.

Las anclas fijadas mecanicamente emplean un casquillo ¢ concha de expansion ai fondo de
la barra, el cual se acciona desde el exterior haciendo girar la barra de anclaje Se emplea en
rocas de buena calidad en donde por lo general son confiables y faciles de instalar. En rocas
déhiles la eficiencia del anclaje mecanico es baja debido a la destruccién local de la roca en
la zona donde el expansor induce esfuerzos cortantes y de compresion, que con el tiempo
terminan por aflojarse y producen la pérdida de tension en el ancla.

compresion concha de expansion

RITEY7E Conarts
AN
compresion ANCLAJE MECANICO

Concha de expansion para anclaje en roca

En suelos, el anclaje mecanico se puede efectuar por varios métados, en general se
introduce por medio de incado un elemento de atraque el cual se expande mecanicamente
durante antes de tensar el ancla.

Ancla de tension fijada mecanicamente
{sistema Manta Ray}

Placa de atraque para anclaje en suelos

TR e
)

O o p xd s s
B 5
anclas helicoldales 3| ez 2%

Anclas de tornillo helicoidal
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Fyacion por adherencia. se emplea como material cementante la lechada o mortero de
cemento y productos quimicos como la resina epbxica. Este ultimo producto se emplea sobre
todo en rocas poco alteradas o con poco contenido de arcilla entre sus discontinuidades.

En las anclas fijadas por adherencia la inyeccién del material cementante se efectia a través
de una manguera que se deja adosada al ancla hasta el extremo interior del barreno. La
lechada o mortero de cemento se introduce aplicando presiénialta o baja) y se verifica el
llenado por medio de una manguera mas corta cerca del brocal del barreno y cuantificando el
volumen de mezcla introducido.

En anclas de tensidn la presion de inyeccion depende del tipo de terreno donde se localiza la
zona de anclaje, en algunos casos de anclaje en suelos se emplean presiones hasta 25
kglem? |, Incluso repitiendo la inyeccion para lograr una mayor zona de influencia del bulbo de
anclaje. En el caso del anclaje en rocas la presion suele ser de 1 a 5 kg/cm?,

Las anclas cementadas con resina epdxica se emplean cada vez con mayor frecuencia en
macizos rocosos, en obras en que se requiere rapidez de instalacion y alta resistencia a corto
tiempo.

La resina se suministra en cartuchos en forma de salchicha que contiene el catalizador y la
resina separados por una membrana. Se colocan 1as salchichas en el interior del barreno en
nuamero suficiente para que se liene el espacio libre entre la barra y el barrenc y se introduce
el ancla girandola para que vaya rompiendo los cartuchos y mezctando los componentes.

Empleando resina con diferente tiempo de fraguado es posible aplicar tensidn a las anclas
antes de que el resto de la barra quede totalmente cementada al terreno, convirtiéndose asi
en una especie de pretensado permanente.

Recientemente se ha desarrollade un metodo de fijacion con cartuchos de cemente, que se
colocan en forma muy similar al de resina .

DISENO DE SISTEMAS DE ANCLAJE

Es indispensable conocer las caracteristicas geoldgicas y propiedades mecanicas del suelo o
del macizo rocose para el disefie de un sistema de anciaje. El disefio se puede

Disefo Geotécnico
Se refiere al disefio del sistema de anclaje que considera las caracteristicas mecanicas e
hidraulicas del terreno donde se realiza la obra o estructura.

-Las condiciones del terreno deben conocerse con detalie previamente al disefo vy
construccion de la obra, con el objeto de evitar al maximo las sorpresas desagradables que
con frecuencia presenta la geologia de un sitio y que puede ser la causa de retraso
importante al programa de construccién e incremento del costo la obra.

La siguiente informacion es requerida:
Tipo de roca o suelo
Estratigrafia del terreno
Resistencia al esfuerzo cortante y deformabiiidad
Permeabilidad y condiciones del agua en el subsuelo
Profundidad del suelo estable, roca alterada y/o localizacion de la roca sana
Agresividad del agua
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Para determinar el valor de las fuerzas para e! disefio del sistema de anclaje, se realizan
anélisis de estabilidad para el caso de taludes y obras subterraneas, o bien analisis
estructurales para el caso de obras civiles que deben ser soportadas o reforzadas por este
sistema.

El diseno geotécnico permite definir, entre otras, las siguientes caracteristicas del sistema de
anclaje:

Tipo de anclaje mas adecuado para el terreno y la obra (friccion o tension)

Cantidad de soporte o refuerzo requerido

Longitud de 1a zona de anclaje

Localizacion de la zona de anciaje

Procedimiento de construccion

Disefnc Estructural

Se refiere al disefio del sistema de anclaje que considera las caracteristicas mecanicas de
todos los elementos que constituyen las anclas:

Acero del elemento de anclaje

Propiedades de los elementos de fijacidon mecanico o de adherencia (mortero, resina, etc.)
Cabezal 0 elemento de distribucion del empuje del tetreno

Proteccion contra Intemperismo

Procedimiento de construccion

ESTIMACION DE LA CAPACIDAD DE LAS ANCLAS

La capacidad de los sistemas de anclaje estd determinada por:
las caracteristicas de resistencia del terreno
las caracteristicas mecanicas de los componentes del ancla
la influencia de la perforacién

Anclas en roca
P=TxDxLx T

donde: P, capacidad dei ancla, (1)
D, diametro de ancla y/o de la perforacion (m)
L, longitud de fijacion, (m)

1, resistencia al esfuerzo cortante del terreno, (m?)
T=0:/2 (N,
Ne=1+send¢/1-send

donde : ¢, angulo de friccion del terreno
G, resistencia a la compresion de la roca, (t/m?)

Anclas en suelos granulares

En suelos friccionantes constituidos por arenas finas a gruesas sueltas o de compacidad
media se pueden tener fres casos para determinar la capacidad del anclaje, dependiendo de
la presidon de inyeccion. En tres casos la informacidn disponible esta basada en aspectos
empiricos obtenidos de la practica.

Baja presion de inyeccion ( Pi menor que 10 kg/cm®)
P=Lxnx tg¢

St



donde: n es el factor empirico, varia en arenas gruesas de 40 a60t/mye
arenas finas de 13 a 16.5 tm. (Weatherby e/ a/, 1982)
P, Ly ¢, tienen el mismo significado anterior.

También se puede utilizar la siguiente expresion:

P=Pix TxDxLx tgd
donde: Pi es la presién de inyeccién y D el diametro del bulbo.

Presién de inyeccion media ( Pi 10 a 15 kg/cm®)
Se emplean curvas de disefic como la siguiente dada por Ostermayer (1974), la
capacidad del ancla depende de |a longitud del bulbo inyectado.
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Anclas en suelos cohesivos
En la practica, los sistemas de anclaje no pueden aplicarse en suelos arcillosos de alta
plasticidad.

Bulbo recto con inyeccion a baja presion
P=7mxDxLx Og,

donde: O varia 4. 0.3 para arcillas preconsolidadas a 1.0 para arcillas
plasticas normalmente consolidadas
c.. es la resistencia no drenada

Alta presién de inyeccion

La presion aplicada es generalmentie es mayor que 10 kglcmz, para alcanzar estas
presiones se realiza por medio de reinyecciones sucesivas empleando un sistema
similar al utilizado para la inyeccion por medio de manguitos.

Para determinar la capacidad de las anclas se requiere de pruebas de campo.

Influencia de la perforacién

El método de perforacion y los productos empleados para la ejecucidon de !a misma
generalmente influyen en las propiedades de adherencia del terreno con el mortero de
inyeccion de las anclas.

El método de perforacion depende del terrenc que se encuentra en el sitio. En el caso de
rocas poco aiteradas la perforacion generaimente se realiza por medio de maguinas que
trabajan a rotopercucion y para la limpieza del barreno se emplea aire y/o agua a presion.

En suelos o rocas muy alteradas la perforacion se realiza solo a rotacion, ya que el agua
puede alterar las propiedades de resistencia de estos materiales se evita usar en la
perforacion y limpieza del barreno.

En terrenos granulares o rocas alteradas se requiere con frecuencia del usc de ademes para
mantener estable la perforacion durante la colocacion e inyeccion de las anclas, el ademe se
retira al momento de colocar o de inyectar el ancla. También es frecuente tener que cementar
la perforacién para lograr el mismo fin.

Resistencia aproximada de la interfaz roca o suelo-mortero de inyeccién, PTI, (1996)

Roca Anclas en suelos cohesivos Anclas en suelos granulares
Tipo de roca donde | Resistencia . | Tipo de ancla Resistencia Tipo de ancla Resistencia
queda embebida el | ditma en la dltma en la ultima en la
ancla interfaz, kgfem® interfaz, kg:'cm2 interfaz. kgicm’
Granito y basalto 17231 Anclas rectas 03a07 Ancias rectas 07a1.4
inyectadas por inyectadas  por
gravedad gravedad 4
Caliza dolomitica 14224 Anclas rectas | Anclas rectas
Inyectadas a inyectadas a
presién en *|_presionen’
Caliza suave 10a14 Arcilla  limosa 03a07 Arena media a 0.8a38
suave \ fina de comp
media a densa
Esquistos y Ba14 Arcilla mosa 03207 Arena media a 11a66
pizarras duras gruesa (c/grava),
comp media a
densa
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Esquistos suaves 2a8 Arcilla rigida de 03a10 Arena media a 25a97
plastcidad gruesa {c/grava),
media a aita comp densa a
muy densa
Areniscas Bail7 Arcilla muy 07a17 Arenas limosas 17841
rigida de
plasticidad
media a alta
Areniscas 7a8 Arcilla rigida de 1.0a 25 Morrena  glacial 30as2
intempenzadas plasticidad densa
media
Gis 2an Arcitla muy 14a35 Grava arenosa de 21a38
rigida de comp media a
plasticidad densa
media
Marga 15a25 Limo arenoso 28a38 Arena con gravas 28a138
intempenzada muy rigido de de comp densa a
plasticidad muy densa
media
0co
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Determinacién del asentamiento y médulos de reaccion del suelo en un
cimiento flexible bajo deformacion elastica y viscosa del suelo

Propiedades de los suelos

ESTRATO 1
vl = 1.75 Peso volumétrico del suelo, tym? {Iabo'ratono)
El =242 Modulo de elasticidad del suelo, t'/m? (laboratorio)
my1 = 0.0078 Modulo de compresibilidad volumétnca, m2/t (laboratorio)
vl = 0.45 Relacién de Poisson
FI = 3.5 Profundidad donde acaba el estrato, enm
ESTRATO 2
E2-= 247 Modulo de elasticidad del suelo, Ym? {laboratorio) ~
m,z = 0.00849 Maodulo de compresibiidad volumétrica, m2/t {laboratono)
v2 = 035 Relacion de Poisson
F1-= 86 Profundidad donde acaba el estrato, en m
ESTRATO 3
E3 = 979 Modulo de elasticidad del suelo, t/m2 (laboratorio)

my3 .= 0.00296 Modulo de compresibilidad veiumétrica, m2/t (ilaboratono)

V3= 049 Relacion de Poisson
F3-=19.6 Profundidad donde acaba el estrato, en m

Solicitaciones a nivel de cimentacion

Se considera una presion de contacte variable
w =435 10 Variacion de la carga por metro cuadrado incidente en la zapata sin excentricidad, en tYm2

g{w,B)=w Presion de contacto al nivel de desplante, en t/m?

Determinacién del asentamiento total y modulo de reaccién del suelo, kg

Prefundidad de analisis efectiva

Al centro del drea cargada z( .= 0.0000]
Solucion de Boussinesq  x(B) = B V(BY = L z1=F =Dt z1=1
2 2 2= F2-Df  z3=6.1
x(B )
M(B.2) = 22 N(B,z) = 1B} z3.= F3 - Df 23=17.1

AB(B.7) = M(B.2)° + N(B.z)" + |

BB(B.z} = M(B.2)-N(B.2)
CBIB.7) = M(B.2)° + N(B.7)> + 2
2 2 JABB.7
DB(B.z) = alan BB, 2)VAB(B. 2)
(ABB.2) - BB®B.2)Y) EB(B.2) = |# if DB(B.2) 20

T otherwise

wiB,z) = 1 2 BB(B.7) CB(B.2) yAB(B.2) + DB(B.z) + EB(B,2)] Distribucion de esfuerzos en el punto considerado
2
" | AB(B.2) (AB(B.2) + BB(B.2)) '
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Deformacion vertical unitaria por estrato:
ASENTAMIENTO TOTAL: Elastico mas consolidacion

Esl := -——E—I——
2 zZ
(l - vl ) i
k2 51(BY = [——-— + myp [ w(B,z)dz
[£82 == —_ Esl 7
3
1 —v2" | 3
E HBY = | — - .
Es3 = 3 B2(B): (ESE + rn\g) J w(B.z)dz
L2 2y
(1 -3 } )

73
| I
IR = — + my3 w(B,z)dz
(B) (ES} m\J]J v(

Deformacién total,_ en cm

Deformacion vertical unitaria del estrato, en m

Deformacion vertical unitaria del estrato, en m

Deformacion vertical unitana del estrato, en m

&T(B) := 31(B) + 52(B) + 83(B)

ASENTAMIENTO ELASTICO:

Z]
1
8la(BYi= | — (B.z)d
e(BY (EleJ w(B,z)dz

2

Z2
52e(BY = —l-— . w(B.z)dz
e ' Es2 ) ). '
£
1 23
83¢(B) = [E—ﬂ) J w(B,z)dz

iy

Deformacion eldstica en cm

!
5(B) = ———
& 5yt B)

Deformacion veriical unitana del estrato, en m

Deformacion vertical unitana del estratlo, en m

_Deformacion vertical unitaria del estrato, en m

SE(B) = 81a(B) + 82u(B) + 834(B)

Asentamiento elastico, por consglidacion y total al centro del cimiento

ASENTAMIENTO ELASTICO AL CENTRO

L

16

Asentamicnto. ¢im

Lado B. m
= Asentamiento con q=4 t/m2
¥ Agentamiento con g=6 t/m2
€8 Asentamiento von g=8 t/m?2

Asenlamiento, cm

ASENTAMIENTO POR CONSOLIDACION AL CENTRG
45 -
]

|
|
i
4
|
!
Hl
1

Lado B, m
Asentamiento con g=4 t/m?2
¢  Asentamiento con g=6 t/m2
€& Asentamiento con g=8 t/im2



ASENTAMIENTO TOTAL AL CENTRO

60

1
! |

40 S >
e_—/—-:—_—-' H

N—— T T —

Asenlomiento. ¢m

20
7 7.5 8 85 9 9.3 10 105 11 It5

Lado B. m
= Asentamiento con g=4 t/m?2
¢ Asentamientio con g=6 Um2
€€ Aseniamiento con g=8 vVm2

Médulo de reaccion del suelo al centro del cimiento, en tm?

MODULO DE REACCION
17 ! i
i h
!
E 16
g
3 st -
2 :
Z 4 - i !
|
|
13 -
] 8 9 10 11 12

Lado B.m



Variacién del asentamiento por consolidacion con respecto al tiempo

Tiempo para que se presente el 50% de la consolidacion pnmana
para el incremento de carga de interés, s

tisp = 1800 Estrato 1

t250:= 1910 Estrato 2 -
tigp= 1420 Estrato 3
h.=20 Espesor de la pashlla de suelo ensayada, en cm
h 7]
0.197 (;) -
cyl = =2 oy = 0.000100
tlsp
h 2]
om.(_)
2/ J
Cy) = ————=  ¢,2 =0.000103
250
h B ] .
0.197 3 Coeficiente de consolidacion (c,) para el
cv3 = __‘_—'“—“850_ ¢y3 = 0.000139 incremento de presion de interés, cm?2/s

De la estratigrafia del sitio:

H1 =320 Espesor del estrato 1, cm
H2 = 260 Espesor del estrato 2, cm
H3:= 262 Espesor del estrate 3, cm

Ecuacién polinomial del grado de consohidacidn U en funcion del factor T

U(my = —2.6549!53580-1‘4 + 6.9561985216 T - 6.7]08580935T2 + 3.3022927141T + 0.0745558845 if T< 1
| otherwise
B:= 10 Anchura seleccionada, m

Blc(B):= (8'(8) - 5'6(8))"1(4'3) Asentamiento por consolidacion de los estratos 1, 2y 3,
824B) = (82(B) - 82¢(B)}-a(4.B) considerando diferentes anchuras y una presion de 4 tfm?

83d(B) = (83(B) ~ 83¢(B))-q(4,B)

a:=0.1.05.10 Variaciéon del tiempo de consohd-ac:ic'm, en afos

Wa) = 86400-365 «  Tiempo de consolidacion, en s

cypt{a) ¢yo-tia) cyyra)

T2(a) = T3(a) =
my? Y’
2 2

6l

BcTatlU.a) i= U(T1(a))-81(BY + U(T2(a))-52(B) + U(T3(a)) 83(B)

Factor T para cada estrato

Ti(a) =




Asentamicnlo por consolidacién, cin

ASENTAMIENTO VS TIEMPO (Estribo Sur)

i

|
. 1
- i

Tiempo. en anos
—~— B=10m. L=30 my g=4t/m2



Estimacion de la capacidad de carga en cimentaciones superficiales

Esta hoja esta basada en el Manual de Disefic de Obras Civiles, CFE (B.2.4 )

Estos calculos se realizan cuando se desconocen las cargas que transmite la estructura a la cimentacién, porlo

que no se consideran factores por cargas inclinadas ni variacion en la topografia del terreno.

Datos de entrada:

Pardmetros geometricos de la cimentacion: Rectangular

Pt = 1.4 Profundidad de desplante, m
Anchura del cimiento, m
L = 2( Longitud del cimiento, m

Condiciones geotécnicas del sitio:

Proyecto:

vs = 14 Peso volumétrico del suelo por arrba de la cimentacion, kN/m3
vi= 12 Peso volumétrico del suelo debajo de la cimentacion, kN/m? ‘4
; R . Propiedades it ’\/
b =2 Angulo de friccion interna del terreno de cimentacion, ° de'? suelo, A= B —<
¢ .= 29 Cohesion del terreno de cimentacion, kPa b ¢ b,
NAF = ( Nivel de aguas freaticas, m “Ts0 "
yw:= 9.81  Peso volumétrico del agua, kN/m3
¥y = (yi - yw) if NAF < Df
q:= |if 6=0 if NAF > Df
75 NAF + {ys — vw} (DF —NAF) if NAF <Df :
K vi = (i = yw)- NAF  if NAF <Df + B
{ys: DI} if NAF 2 Df Df + B
0 if NAF <0 vi otherwise
ys-Df it & =0
y=22 Peso volumetrico de la cufia de

q=612 Presion del suelo por arriba del

nivel de desplante, en kPa

suelo pasivo, en kN/m3

Estimacion de la capacidad de carga {(expresién de Vesic):

Coeficientes de capacidad de carga:

2
Ng = eﬂ'mn(m-tan(% + {)—) Ng=6.4

Ne=Jr+2) if 6 =0
Ng -1 =
4 otherwise Ne=14.8
tan((b)

Ny .= 2:(Ng + l)-lan(tb) Ny=54

Elaborado por la SGM-DMS
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Factores de forma. Factores de profundidad.

B D
se.= 14 N4y B k= Eﬁif-—f<1
Nc L B B
B Df
5= 1+ —lj-tan(sb) atan -B_ de=1+ 04k
.
B = 7. A1 =50 Tk
= 1_0-1 ifE$1 dq_ I+_1an(¢)(l Sm(:b)) k
L L
= |
0.6 otherwise dy
Capacidad de carga Gltima:
) yi B
qu-= ¢Nesede+ g-Ngsgdg + —2—- Ny 5y dy
Capacidad de carga admisible:
Seconsideraun  FS= [25 if 650
4 if =0
¢ Nespede )
Qa = rs 4 if =0 Suelo cohesivo
¢ Neserde + (NG = 1)rsq dg + 2 Ny-s,-d
. . — .S p—— - .
ce 474 2 vy v if 0 Suelo cohesivo-friccionante
FS q if¢> o suelo friccionante
BESUMEN DE RESULTADOS:]
Geometria considerada
Profundidad de desplante, m Factor de seguridad considerado
Longitud det cimiento, m Capacidad de carga utilma del cimiento, kPa qy = 607
Ancho del cimiento, m B=4

Capacidad de carga admisible del cimiento, kPa

Elaborado por la SGM-DMS

&



Disefio por capacidad de carga en cimentaciones superficiales

En estos cdlculos no se consideran cargas inclinadas ni variacion en la topografia del terreno

Proyecto

Parametros aeomeétricos de la cimentacion; Rectangular

Di := 2.5 Profundidad de desplante, m

B:=7,8.12 Ancho del cimiento, m

L:=30 Longitud del cimiento, m

Propiedades del sueio

y= 1.6 Pesovolumétnco del terreno de cimentacion, t/m3

b =0 Angulo de friccion interna del terrena de cimentacion, ©

¢c-=35.1 Cohesion del terreno de cimentacién, ¥m?2 b= _41-_.“
q=yDIg=4 Presion total al nivel de desplante, en t/m?2 " 180

NAF ;= 2.2 Nivel de aguas freaticas, m

Estimacion de la capacidad de carga utilizando la expresién de Vesic:

Coeficientes de capacidad de carga:

2
Nqi= R tan(§) tan[%:- + %) Ng=1

N¢ .= (n+2) itg =0

NU, -1 ) NL‘ = 5 14

——— otherwise

lan(tb) “
Ny:=2 (Ng + 1)-tan{1.4-9) Nr=0

Factores de forma:

'Nq B -
(B) = 1+ — |4— f >0
e |l ()] o
1 otherwise

sq(B) = 1+ B anle)

L

0.4-B
swiB) =1 — ———
sy(B) 5

Df . Df
By=}]— if — <«
K B B
Df
atan| =~ d(B) = 1 + 0.4K(B)

1}

dqB) = 1+ 2an(p){1 - sinl6)) k(B)

4By =i



Capacidad de carga ditima:

vB
qu(B} = ¢-NesdBY de(B) + q Ng-sq(B)-dg(B) + 4—2-—~N7 sy(B) dy(B)

Capacidad de carga admisible:

Se consideraun  FS =25

cNcs(B) d(B)

qa(B} = | —————+q if ¢ =0  Suelo cohesivo -
FS
quiBy
if¢>0 Suelo cohesivo-friccionante

o suelo friccionante

Capacidad de carga admisible en Zapatas

158

Capacidad de carga admisible, en t/m2

15.4
152 ‘
7 7.83 .67 9.5 10.33 1117 12
Lado B.enm
Capacidad de carga
Df = 2.5 Profundidad de desplante, m
Parametros geométric . L
arametlos geometricos L =30 Longitud del cimiento, m
Capacidad de carga
Ancho del cimiento, m admisible, tYm2
B = Ga{B} =
7 15,93
8 15.76
9 15.63
10 . 15.52
11 ' 15.43
12 15.35

2%



Verificacidon de los estados limite de falla en cimentaciones superficiales
sobre suelos friccionantes

NOTA: La verificacion de tos estados limite de falla se realiza con base en lo LT ProyectO'
indicado en el Manual de Disefio de Obras Civiles (MDOC), CFE, seccion B.2.4. ‘ R, '

Parametros geométricos de la cimentacién

Profundidad de desplante, m
Ancho del caimiento, m

L= 28 Longitud del cimiento, m

Propiedades del suglo

vs .=.19 Peso volumétrico del suelo por armba de la cimentacién, kN/m3 of
yi = 19 Peso volumétnco del suelo debajo de la cimentacion, kN/m?
Angulo de friccion interna del terreno de cimentacidn, ©
Compacidad relativa del terreno de cimentacion, %
~ . co: Propiedades  EREEGERRSGEREY
AF := 100 Nivel de aguas fredticas, en m del suele A— B —ae

Peso volumétrico del agua, kN/m? C b
Factor de reduccion de acuerdo con el MDOC, CFE

SN

= n
* 180 100

CONDICIONES DE CARGA ANALIZADAS

CONDICION DE CARGA VERTICAL MAX

Condiciones de carga_en el cimento-

B ZQ = 38441 Carga en sentido vertical, en kN
Fx-=0 Fuerza horizontal x, en kN
Fz=10 Fuerza honizontal z, en kN
Mp = 55 Momento flexionante en direccion del ancho, en kN-m
My = 177673 Momento flexionante en direccién del targo, en kN-m
FCpy:=1 Factor de carga
L
Excentricidades de carga:
Mp , o
eg:= —  ep=0001 Excentricidad de carga en direccion del ancho, en m
L0
My , iy
e = —— ¢ = 4.622  Excentricidad de carga en direccion del largo, en m
Q

Rh = J F.xz + F22 Resultante horizontal, en kN

Primer térming de la desiquaidad:

A=(B-2 eg){L -2 e) A’ =1206.3 Area reducida del cimiento, en m2

2Q-FCqy ; TQ-FCqy
K ;

CVMAX = = 186.4 Primer término de la desigualdad, en kPa

1dg5
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Segqundo término de |a desiguaidad:

Correccion del angulo de friccion:

o= ((0.67 +Dr - 0.75-Dr2)) if Dr <0.67
1 otherwise a=1
b = atan(a-tan(¢)) b=06 enrad ¢,ﬂ =35 en®
bis
Presion de poro y efectiva al nivel de desplante.
Py = y5 D Py = 22.8 Presién total al nivel de desplante, en kPa
w.= [0 if DI’ < NAF
(Df — NAF)-yw otherwise w=10 - Presién de poro al nivel de desplante, en kPa
Pyvi=py—u pv=228 Presion efectiva al nivel de desplante, en kPa
Calculo de coeficientes.
2 T AT T
o ey, (7 b . y= |Gi - ) if NAF < DI
q=¢ Ak q=233-> : it NAF > Df
' ] ( , ) NAF . .
Ny:= 2-(Ng + l)-lan(d)) Ny = 48 Yi-y - yw - it NAV <D+ 8
Df + B
B
F2(B)y:= }1 if E 21 F2(B) = 0.4 ¥i otherwise

B otherwise Ng' = Nq (+ FZ(E).tén(.t)) _Nq' 125 y=19 Peso volumétrico de la cufia de
L ' " suelo pasivo, en kN/m3

Ny := Ny (1 = 0.4-F2(B)) Ny = 40.5

(y-B-Ny) Rh)
R = wfNg -1V ———— |1 - — | ‘Fr + pu
CVMAX [p viNg ) " ( TQJ R+ Py

RevMax = 18342 Segundo término de la desigualdad, en kPa

CONDICION SiSMICA SX

Condiciones de carga en el cimiento’

I ZQ:= 19600 Carga en sentido vertical, en kN
* Fx = 2350 Fuerza honzontal x, en kN
Fz = 150 Fuerza horizontal z,en kN
Mg .= 31073 Momento flexionante en direccion del ancho, en kN-m
My = 129128 Momento flexionante en direccion del large, en kN-m
FCgp = 1 Factor de carga

Excentricidades de carga:

M .
ep = -2 ep = 1.585  Excentricidad de carga en direccién dei ancho, en m
0
ML . o )
el = — e = 6,588  Excentricidad de carga en direccion del largo, enm -
Q . '

Rh:= J sz + F12 Resultante horizontal, en kN

2deb



Primer término de la desigualdad:

A= (B - 2.eB)-(L -2 cL) A = 1161 Area reducida del cimients, en m2
SQFCq ZQ-FCs
—_— —_ = 168.9

SXMAX =

Sequndo término de |2 desigualdad:

{y Bvy) Rh)?
= Ce(Nag — —_—— | e 1 .F ,
RsxMAX : [p\ (Ng' = 1) + — (! vQ] FRr + Py

Rgxmax = 142351

CONDICION SiSMICA SY

Condiciones de carga en el cimiento:

m £Q:= 28171.54 Carga en sentido vertical, en kN
Fx = 553 Fuerza horizontal x, en kN
Fz:= 4150 Fuerza hornizontal z, en kN
Mp .= 87804 Momento flexionante en direccidn del ancho, en kKN-m
My = 142836  Momento flexionante en direccion del largo, en kN-m
FCgy = LO Factor de carga

Excentnicidades de carga:

M

ep = _T_g- eg = 3.117  Excentricidad de carga en direccion del ancho, enm
M

ep = _;_(% e = 5.07 Excentricidad de carga en direccion del largo, en m

' 2 2
Rh.=+Fx" + Fz~

Primer térming de la desigualdad:
A= (B -2 eB)'(L - 2'61_)

TQ FCyy

Resultante horizontal, en kN

‘A' =85.1 Areareducida del cimiento, en m2

£QFCq
SYMAX = =l

Sequndo término de la desiqualdad:

3
= p'y-(Ng’ {rBNy) Rh )"
RsyMAX = [p viNG = 1) + —— 41 - o FR + py

RSyMAX = 1335.8

&

CONDICION VIENTO VX

Condiciones de carga en el cimientg”

(] ZQ:= 2259i Carga en sentido vertical, en kN
Fx = 895 Fuerza horizontal x, en kN
Fz:= 4968 Fuerza horizontal‘ z, en KN
Mpg = 8891 Momento flexionante en direccidn del ancho. en kN-m
ML = 98746  Momento flexionante en direccion del largo, en kN-m
FCyy:= 1.0 Factor de carga

Primer término de la desigualdad, en kPa

Segundo término de
la desigualdad, en kPa

= 13309 Primer término de la desigualdad, en kPa

Segundo término de
la desiguaidad, en kPa



Excentricidades de carqa:

M

ep = B ep =0.394 Excentricidad de carga en direccion del anche, enm
QT e
M

eL = ;é e =4.371  Excentricidad de carga en direccion del largo, en m

Rh.= J Exz + F22 Resultante horizontal, en kN

Prnmer térming de la desigualdad.

Az(B ~2eg){L=2 ¢) A’ =196.7 Areareducida del cimiento, en m?
IQ-FCyy ‘ ZQ-FCy . . .
VXMAX = ——— ——— = 1149 Primer términc de la desigualdad, en kPa

Sequndo término de la_desiqualdad;

Segundo término de

23
BNy’ Rh Y}~
RVXMAX = |ip'\,-(Nq' — 1) + &%—d:} (] - _-_.) rR Py RVXN‘AX =1113.1 la des:gualdad. en kPa
ZQ

CONDICION VIENTO VY

Condiciones de carga en el cimiento®

E ZQ = 26700 Carga en sentido vertical, en kN

Fx = 6891 Fuerza horizontal x, en kN

Fz:= 225 Fuerza horizontal z, en kN

Mp = 56807 Momento ﬂexionante en direccion del ancho, en kN-m
ML = 118415 Momento flexionante en direccidn del largo, en kN-m
FCyz = 1.0 Factor de carga

il

Excentricidades de carga:

Mp

ep = eg = 2.128  Excentricdad de carga en direccion del anche, enm
zQ
M L. .
ep = — el = 4.435  Exceniricidad de carga en direccion del largo, en m
ZQ
Rh:= sz + F22 Resultante horizontal, en kN

Primer término de la desigualdad-

Area reducida del cimiento, en m2

A= (B -2ep){L - 2¢) A =129
ZQFCa IQFCy . . .
VYMAX = ———— ~———— =206.9 Primer término de la desigualdad, en kPa
Sequndo término de la desiqualdad:
2 Segundo término de
BNy’ R
RVYMAX -= [p'\, (Ng' - 1) + .(J__;_\]l_)}(l - _h) FR + Py Ryymax = 1019.5 la desigualdad, en kPa
2 2Q
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RESUMEN DE RESULTADOS:

Primer término de la
desigualdad, kPa
CVMAX = 186.4
SXMAX =168.9
SYMAX = 3309
VXNMAX = 1146
VYMAX = 206.9

Segundo término de
la desigualdad, kPa

RCvMAX = 1834.2
Rgxmax = 14251
RoyMayx = 1335.8
Rywniax = 11151
Ryynax = 10195

Como en todos los casos el -

- primer termino

de la desigualdad es menor al
segundo término,

la cimentacion cumple con Ios
estados limite de s

falla indicados en el MDOC CFE
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