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1.- Introduccién

1. INTRODUCCION.

1.1. Antecedentes.

Uno de los problemas basicos y fundamentales a los que se enfrenta el ingeniero geotecnista en el
disefio de un proyecto, es el establecer en forma confiable, los pardmetros que regiran el comportamiento
mecanico del suelo en estudio al ser sometido a ciertas condiciones de trabajo por las nuevas obras de
ingenieria. Tradicionalmente en nuestro pais, el problema tiende a resolverse utilizando, entre otros
métodos de investigacion, la penetracion estandar, la penetracion con cono eléctrico y los resultados de
pruebas de laboratorio que se obtienen de muestras de suelo consideradas inalteradas y representativas
del terreno in situ. Sin embargo, por la importante cantidad de consideraciones que se hacen en el criterio
de investigacion indicado, la informacién que se produce no siempre da la certidumbre requerida por el
ingeniero, asi que tienen que plantearse otros caminos de estudio; tal es el caso que se presenta en esta
tesis y que se refiere a la construccion de terraplenes de prueba a escala natural y de tamafio
proporcional a las estructuras definitivas (rellenos), que al ser disefiados, construidos e
instrumentados adecuada y convenientemente permitirian definir de manera casi real el
comportamiento mecanico del terreno de cimentacion durante la fase constructiva y a lo largo de la vida
util de la obra. Lo que representa, sin duda, la mejor forma de disefio y una oportunidad para impulsar
el desarrollo tecnoldgico del pais, al permitir la ratificacién, la rectificacion o la innovacion de los

criterios de disefio y construccion generados a partir de los métodos tradicionales de investigacion.

Como podra imaginarse, esta técnica de analisis no es muy comun en nuestro pais, debido a su elevado
costo respecto al correspondiente a la forma tradicional de investigacion, asi como al tiempo que se
requiere para su construccion y luego para producir una respuesta. Sin embargo, se llama la atencién
sobre la conveniencia de aquilatar en cada caso, el costo/beneficio de esta forma de proceder, ya que la
informacién que proporciona permite evaluar muchos aspectos del proyecto que de otra forma sélo se
conocerian cuando la obra real esté siendo construida o ya en operacion, generando inconvenientes que

afectan al proyecto y ponen en entredicho la calidad de la ingenieria.

El trabajo que ahora se presenta trata sobre un proyecto que plantea la construccion de rellenos en una
superficie aproximada de 42hectareas y la construccién de una carretera de 5km de longitud que
atraviesa una zona pantanosa; en ambos casos las condiciones estratigraficas son muy heterogéneas
tanto horizontal como verticalmente y se ha concluido que con las técnicas de investigacién actuales
basadas en los sondeos puntuales de exploraciéon y en los resultados de las pruebas de laboratorio, no
se tiene un conocimiento suficientemente confiable del comportamiento mecéanico del terreno de

cimentacion ante la accién de las nuevas estructuras, conduciendo de esta forma a la propuesta de
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construir terraplenes de prueba que permitan modelar en forma mas cercana a la realidad tal aspecto.
Para que dichos modelos realmente proporcionen la informacion requerida en forma eficiente y eficaz, se
requiere que sean disefiados, construidos e instrumentados adecuada y convenientemente. Estos

aspectos son justamente los que se involucran como objetivo principal en esta tesis.

Asi, en el segundo capitulo, se introduce al lector en el conocimiento del proyecto de estudio, indicando
su ubicacion geogréfica, describiendo sus condiciones generales, y las del proyecto. Se sefiala el origen
geologico del terreno y la consecuencia estratigrafica de tal origen; se hace una descripcion y un andlisis
detallados de los resultados que arrojaron dos estudios de mecanica de suelos realizados para el disefio
geotécnico de las nuevas estructuras, de los que se concluye, por la heterogeneidad estratigrafica
encontrada y por la complejidad operativa e importancia del proyecto, la necesidad de construir modelos
a escala, que presenten un comportamiento mecanico practicamente igual al que tendrian los rellenos
definitivos, ayudando a responder una serie de preguntas que conduzcan a tomar las decisiones mas

convenientes para lograr un proyecto seguro, econémico, funcional y arménico con la naturaleza.

En el tercer capitulo, se plantean y discuten los factores a tomar en cuenta en este proyecto para definir

el numero de modelos a ocupar y su ubicacion mas conveniente dentro del terreno en estudio.

En el cuarto capitulo se definen, a partir de lo que se conoce del terreno en estudio, los trabajos de
exploracion que se requieren para generar la informacion estratigrafica de los sitios en donde se ha
propuesto la construccion de los modelos; se hace una discusién del tipo de exploracién que se necesita
y de la profundidad a la que conviene llevarla; se describen los procedimientos de muestreo utilizados y
se anotan algunas consideraciones para el manejo 6ptimo de las muestras de suelo recuperadas. En un
segundo punto se describe el criterio utilizado para proponer un programa de laboratorio que permita
definir las propiedades indice y mecanicas de los diferentes materiales que forman el suelo en estudio,
tratando de simular el efecto que la estructura definitiva producira in situ, durante y después de la etapa
constructiva. Se establece un criterio que permite conjuntar la informacion que se obtiene de los trabajos
de campo y de laboratorio para definir los perfiles estratigraficos de cada uno de los sitios de
investigacion. En la parte final de este capitulo se analizan detalladamente las propiedades mecanicas de
los suelos finos encontrados y posteriormente las de los suelos granulares, tratando de establecer con
ello cudles son los factores que rigen su comportamiento mecanico y consecuentemente tener
herramientas que permitan tomar las mejores decisiones en el disefio geotécnico de las nuevas
estructuras, en el disefio del equipo de instrumentacién (que se analiza en otro capitulo), e incluso en la

toma de decisiones respecto a posibles técnicas de mejoramiento.
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El capitulo cinco constituye una serie de reflexiones que conducen a dar respuesta a una pregunta
elemental y al mismo tiempo fundamental, ¢Cudles deben ser las caracteristicas geométricas de los
terraplenes de prueba?, en torno a este cuestionamiento se proponen cuatro aspectos que deben ser
analizados para definir: sus dimensiones en planta, la inclinacion de sus taludes, y su procedimiento
constructivo en el que se incluye el tipo de materiales y el equipo mecanico a emplear. En los andlisis no
se considera la altura de los modelos, porque se establece que esta variable esta definida por el nivel de
proyecto considerado segun el lugar en que se ubiquen tales modelos. También se hace una discusién
de la utilidad que tienen los geosintéticos y de los factores que rigen su disefio y se propone un criterio de
andlisis y de disefio para acotar la utilidad de los geosintéticos en la disminucion de la profundidad de

incrustacion de un terraplén en un terreno pantanoso.

Un aspecto fundamental a revisar con los terraplenes de prueba es el beneficio que se tendria al instalar
drenes verticales en el terreno de cimentacion. La importancia de tal resultado radica en apoyar la
decisién de instalar 6 no tales elementos en una area de 42hectareas aproximadamente, correspondiente
a la region en que se necesita la colocacion de los rellenos, lo que sin duda impacta en el aspecto
econdmico del proyecto. Por tal razén el capitulo seis presenta un analisis de los factores a tomar en
cuenta en el disefio de los drenes verticales. Se describen los diferentes tipos de drenes existentes y se
compara su costo; con el fin de acercarse mas a las condiciones reales del proyecto, se presenta la
solucion tedrica al problema del flujo radial considerando no soélo las propiedades del terreno, sino
también las caracteristicas del dren y el efecto que produce su procedimiento constructivo en el terreno
circundante a través del concepto remoldeo que se asocia con dos factores: el radio de la zona
remoldeada y la disminuciéon de la permeabilidad en dicha zona. Se compara la variacion de los
diferentes factores que influyen en el solucion tedrica y se concluye al respecto. En la parte final del
capitulo, se aterrizan los conceptos anteriores aplicAndolos a resolver un ejemplo, con el que se
llega al disefio de los drenes verticales instalados en uno de los terraplenes de prueba al que se le

denomina TR-2.

Los terraplenes de prueba por si solos no responden a la serie de preguntas especificas que se han
planteado para examinar el comportamiento mecanico del terreno de cimentacion al ser sometido a una
nueva condicién de esfuerzos, para ello se necesita la instalacibn de equipo complementario
(instrumentacion), conformado en este caso por placas de asentamientos, piezOmetros e inclinémetros,
cuya descripcion y el analisis que conducen al disefio y a la eleccién de ellos, se presentan en el capitulo
siete. Para cada instrumento se anota el razonamiento que lleva a definir: para las placas, la cantidad, su
ubicacién en planta y la frecuencia de medicion; para los piezémetros, el tipo y el nUmero, su ubicacion

en planta y su profundidad de lectura; para los inclinébmetros, su longitud y su ubicacion en planta. En
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todos los casos se propone un criterio original de analisis numérico que ayuda a enmarcar propiedades

fundamentales tales como el rango de operacion y la sensibilidad que se requiere.

El capitulo ocho hace referencia a la secuencia constructiva de los terraplenes de prueba y de los
diferentes elementos y equipos que se han sefialado de alguna manera en los parrafos anteriores. Se
describen las normas, especificaciones y recomendaciones para la ejecucién de los sondeos de
exploracion, para la instalacion de los piezémetros y de los inclindmetros; para la colocacion de los
geosintéticos y construccion de la base granular, para la instalacion de los drenes verticales y de la cama
drenante, para el armado y la colocacién de las placas de asentamientos, asi como para la conformacioén
del cuerpo del terraplén. Como un punto aparte se trata el procedimiento de construccion del TR-5 debido
a que el terreno de apoyo tiene un tirante de agua y lodo de aproximadamente 1.0m de espesor el cual
sobreyace a suelos finos poco resistentes y altamente deformables; condicion que sera aprovechada
para calibrar los procesos de construccion propuestos a fin de ajustarlos para obtener los mejores

resultados en la construccion de la obra definitiva.

Un reflejo parcial de la importancia que constituye el disefio y la construccién de los terraplenes de
prueba y del equipo de instrumentacion a través de su respuesta, para el proyecto de estudio, se
presenta en el capitulo nueve. En primer lugar se hace una descripcion de los pormenores observados
en la fase constructiva de los elementos anotados y se establecen recomendaciones aplicables a las
obras definitivas. En segundo lugar se presenta el resultado grafico de los registros proporcionados por
las placas de asentamiento y por los piezOmetros durante la fase constructiva de los terraplenes y en un
periodo posterior; se analizan dichos resultados y se discute sobre su validez en funcién de lo que se
habia proyectado con el disefio y la construccién de tales elementos. En cierta forma se establece la
relacion que existe entre los analisis obtenidos a partir de pruebas de laboratorio para las estructuras
definitivas y lo que se ha observado con los modelos a escala, principalmente en cuanto a la utilidad de
los drenes verticales en la velocidad y la magnitud de los hundimientos. Asimismo, se sefala la

necesidad de un periodo mayor de observacion para poder concluir objetivamente.

Finalmente, en el capitulo diez se presentan las conclusiones del trabajo; primero se describen las
conclusiones generales, es decir aquellas que pueden y deben ser aplicables a cualquier proyecto. En
segundo lugar se listan las conclusiones particulares en las que se hace un recuento de lo analizado para
el caso de estudio, y en tercer lugar se anotan algunos comentarios que pretenden hacer notar la
necesidad de seguir trabajando en algunos aspectos que no estan claros todavia y que influyen

significativamente en el disefio geotécnico de algunas estructuras que han sido revisadas en este trabajo.
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En funcién de lo antes anotado, se establece que esta tesis no solo recaba y analiza la informacion
tedrica existente para el analisis y el disefio geotécnico del proyecto, sino que hace un razonamiento de
ella y propone planteamientos que coadyuvan al desarrollo de la ingenieria vanguardista e

innovadora que nuestro pais requiere.

1.2. Objetivos.

En funcién de lo descrito anteriormente, con este trabajo se pretende llegar a lo siguiente;

1. Hacer una descripcion del proyecto, de las condiciones estratigraficas existentes en el sitio de

estudio y justificar la necesidad de construir terraplenes de prueba.

2. Plantear un criterio de andlisis para determinar el nimero conveniente de modelos y su ubicacién
adecuada en el terreno de estudio, considerando que el area de estudio es del orden de 72

hectareas y se tienen diferentes condiciones estratigraficas.

3. Proponer un criterio de andlisis que permita definir las caracteristicas geométricas que requieren los
terraplenes de prueba para lograr transmitir al terreno de cimentacion un estado de esfuerzos y de

deformaciones semejante al que le producirian las estructuras reales.

4. Analizar el beneficio que se logra al utilizar geosintéticos, en tres aspectos: separacion, refuerzo y

reduccion del volumen de incrustacion del terraplén en el terreno pantanoso.

5. Hacer un andlisis de los factores que intervienen en la eleccién y el disefio de los drenes verticales.

para el proyecto de estudio.

6. Plantear criterios para la eleccion y el disefio de los equipos de instrumentacion que se requieren

colocar en los terraplenes de prueba.

7. Proponer un procedimiento constructivo para los terraplenes de prueba en la zona pantanosa y la

calibracion de dicho método durante la etapa constructiva de los modelos.

8. Analizar los resultados que los modelos han proporcionado en cierto periodo, y aterrizar en su grado

de validez y de utilidad para el proyecto de estudio.
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2. ASPECTOS GENERALES DEL PROYECTO
Y JUSTIFICACION DE LOS TERRAPLENES
DE PRUEBA.

Este capitulo ubica al sitio en estudio desde el punto de vista geografico, hace una descripcion de sus
condiciones topogréficas y establece las causas por las que dichas condiciones existen. En un segundo
punto, hace una descripcion general de las estructuras que contempla el proyecto, el cual esta
seccionado en dos partes: la primera hace referencia a la “Reconfiguracion de la refineria” y la segunda a
la construccion de un camino de acceso. Los siguientes puntos se abocan al estudio del terreno de
cimentacidn, se comienza con una descripcion de sus caracteristicas geoldgicas previstas por la
bibliografia especializada y se continta con un andlisis de los resultados obtenidos en dos campafas
independientes de exploracion y de estudios geotécnicos. Al conjuntar la informacién anterior, se induce
a establecer la necesidad de hacer pruebas de comportamiento mecanico a escala natural que ayuden a

clarificar las dudas que se tienen para el disefio geotécnico de las nuevas edificaciones.

2.1. Localizacién y descripcion del sitio.

En un predio localizado al sur-oriente de la ciudad de Minatitlan, en el Estado mexicano de Veracruz, se
esta construyendo el proyecto denominado “Reconfiguracion de la Refineria Gral. Lazaro Cardenas del
Rio". El plan de desarrollo contempla la urbanizaciéon de 72 hectareas de un terreno ubicado en la Unica
zona que permitiria en el futuro la expansién de la propia refineria, y la construccion de un camino de
acceso de 5km de longitud que permita el transito directo y seguro del transporte de PEMEX (al no tener
gue pasar por la poblacidn), entre la autopista federal Minatitlan-Villa Hermosa y la nueva seccion de la
refineria.. Referencia No. 1

El predio esta limitado al sur por el Rio Coatzacoalcos, al oeste por las instalaciones de la refineria actual

y al nor-oriente por terreno pantanoso con tirante de agua, tal como se indica en la Figura No. 2.1.

La topografia es sensiblemente plana; en la parte poniente tiene una elevacién promedio de +7.5m
(respecto a un banco de nivel profundo cuyo nivel de referencia es +5.135m), hacia el centro del predio el
terreno tiene una elevacion que en promedio corresponde a la cota +5m, y hacia el oriente y en todo el
lindero con el pantano se registra una elevacion variable entre la cota +2.5m y la +0.0m. En la zona de
pantano, el nivel de la superficie libre del agua tiene una elevacién aproximada de +0.0m. Referencia
No. 2.



2.- Aspectos generales del proyecto....

Area de estudio

Rio Coatzacoalcos

Pointer 17:58:42.60% N 94°32'48.72" W_ elev 321t Streaming ||||||1/I| . 100%Eye alt 25'230 ft

Figura No. 2.1.- Ubicacién relativa de la zona de estudio

Originalmente todo el terreno tenia la elevacion correspondiente a la de pantano, sin embargo, al inicio de la
década de los 90's, parte de él, fue rellenado (segin se muestra esquematicamente en la Figura No. 2.2) en
forma no controlada con materiales producto del dragado del Rio Coatzacoalcos y en fechas posteriores con
materiales obtenidos de la excavacion y de la demolicién de los trabajos de ampliacion y construccion de
distintas areas de la refineria actual'; esta superficie esta invadida por vegetacion, basura, algunas
construcciones pequefias y desperdicios industriales. Practicamente el total de las nuevas estructuras que

comprende la Reconfiguracién quedaran ubicadas en esta zona de rellenos.

El nivel de la superficie libre del agua en la zona de pantano tiene incremento en época de lluvias hasta alcanzar
un nivel maximo extraordinario de +2.90m (para un periodo de retorno de 50 afios) y descenso en estiaje
(+0.0m), sin embargo, la mayor parte del afio esta inundada’. Esta zona se caracteriza por una vegetacion
abundante de pastizales y arbustos propios de pantano. Aproximadamente el 68% de la longitud del camino de
acceso proyectado se encuentra en esta zona, ain cuando el 20% de él estard construido al lado de un

camino de terraceria existente. Referencia No. 2.

! Esta informacién se obtuvo mediante comunicacién directa con personal de PEMEX
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Los aspectos que se consideraron para el trazo del nuevo camino fueron: a) Las condiciones del terreno, que
afectan directamente en el procedimiento constructivo y en el costo de la obra, asi se considero el utilizar como
elemento de apoyo el camino existente en la mayor longitud posible, b) la presencia de tuberias enterradas en el
cuerpo del terraplén del camino actual que imposibilita su uso como ruta frecuente; c) la existencia del Canal San
Francisco, que implicaba la construccion de un puente de dimensiones importantes y por lo tanto seria una obra
costosa y d) la propiedad del terreno, algunas personas no quisieron vender su tierra, para que el trazo fuera lo

mas recto posible.

Figura No. 2.2.- Zonificacién esquematica del predio (superficie de rellenos y de pantano). El eje de trazo B-B’,
representa la posicién en planta del corte estratigrafico mostrado en la figura 2.3.

2.2. Descripcién del proyecto.

La Reconfiguracion plantea la construccion de nueve plantas de tipo industrial, todas ellas articuladas entre si
y entre la refineria actual, para lo cual, se requerira la conformacion de plataformas sensiblemente horizontales
con elevaciones de piso terminado variables entre las cotas +5.0, +5.5 y +6.0m, las cuales se han establecido a
partir de los requerimientos de drenaje de algunos equipos, del nivel maximo que puede alcanzar el nivel del
agua en el pantano en épocas de lluvia (+2.90m) y de optimizar los volimenes de relleno con los de corte; por
lo que sera necesario hacer cortes de magnitud variable, hasta de 1.5m en la regién poniente del predio y
terraplenes con altura de hasta 4.0m en la zona oriente del mismo. Los equipos que se instalaran son muy

diversos tanto en geometria como en peso; por mencionar algunos valores extremos, se tendran equipos con
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alturas entre 2.5m y 65.0m y con pesos variando entre 9.0 y 2800 toneladas, (Referencia No. 3). Ademas, la
forma de operacién sera otra variable en el disefio ya que algunos equipos produciran cargas dinamicas, por lo

que se requerira la construccion de estructuras de soporte y cimentacion también diversas.

En cuanto al camino de acceso, se construiran terraplenes cuyo nivel de rasante variara entre la cota +5m vy
+6m para evitar posibles inundaciones en épocas de lluvia. Tendra un ancho de corona de 12m para permitir la
circulacion de camiones en dos sentidos. Esta estructura presenta un aspecto especial de disefio ya que como

se anotd antes, aproximadamente el 68% de su longitud quedara en la zona de pantano.

2.3. Geologia del sitio.

La informacién geol6gica establece que la zona de interés se localiza dentro de la planicie costera del Golfo de
México (Referencia. No. 4), en donde predominan terrenos bajos y pantanosos con algunos lomerios. La region
es una penillanura® donde el Rio Coatzacoalcos no erosiona mas en el sentido vertical, sino que lo hace
lateralmente, divagando por la extensa llanura de inundacion formando cauces y meandros temporales, ademas
de grandes extensiones de aguas someras y de pantanos. Los materiales predominantes son depositos
aluviales (arenas y arcillas en alternancia heterogénea), pertenecientes al Cuaternario. Las rocas que afloran
en algunos lomerios cercanos en esta parte de la provincia son principalmente de edad Terciario a Reciente,
constituidas por la aglomeracion de arenas de grano grueso y fino interestratificadas con arcillas, lechos
fosiliferos, areniscas, conglomerados y depositos clasticos de grano fino y gravas (Formaciones Filisola, Paraje
Solo, Agueguexquite, Cedral, Encarnacién, Encajonado, Amate, Zargazal, etc.) de origenes tanto marinos como

aluviales, lacustres, palustres y continentales.

De lo anterior, se espera que el depdsito de suelo en estudio tenga las siguientes caracteristicas

geologico-geotécnicas:

Caracteristicas de los suelos seglin su origen geoldgico.

FORMACION | TRANSPORTE DEPOSITO TEXTURA ESTRUCTURA CONSISTENCIA
. Granular fina a Heterogénea, Suelta a compacta
Transportados Aluvial llanuras media_(arenas) lenticular y/o
coloidal estratificada Variable

Penillanura: Superficie ligeramente ondulada producto de la fase final del ciclo de erosion de un relieve.
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2.4. Condiciones estratigraficas generales.

Para poder dar recomendaciones geotécnicas del proyecto, se realizaron dos estudios de mecanica de
suelos en diferente época y por diferentes empresas, las que realizaron trabajos de exploracién en toda la zona
de estudio mediante 71 sondeos de tipo mixto 5 de penetracion estandar y 4 de cono eléctrico, que
alcanzaron profundidades maximas de 60m. Asimismo se realizaron trabajos de laboratorio en muestras
alteradas e inalteradas de suelo, recuperadas a través de los sondeos de exploracion, encontrando lo que la
geologia preveia una estratigrafia muy heterogénea tanto en el sentido vertical como en el horizontal, tal como
se indica en el corte estratigrafico B-B’ de la Figura No. 2.3, constituida por una alternancia de arcillas blandas
a muy blandas con porcentajes variables de materia organica (clasificada en algunos casos como turba),

con arenas mas o menos finas, con tamarfio uniforme, de compacidad suelta a media.
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Atendiendo exclusivamente al nimero de golpes en la prueba de penetracion estandar (N), se definen estratos mas competentes de arena y/o arcilla a

profundidades superiores a los 35 y 40m donde el nimero de golpes es superior a 30, tal como se muestra en la Figura No. 2.4, en la que se presenta

por separado, el valor de N para cada uno de los estratos mas representativos del suelo segun el corte de la Figura 2.3. Se destaca que en los primeros

10m de profundidad “N” en general es menor que 10 lo que se asocia a materiales finos blandos o granulares sueltos, excepto para el material de

relleno (primera grafica) que tiene mas resistencia. Entre 10 y 40m hay una intercalacion de estratos que resisten hasta 30 golpes con otros donde N

sigue siendo menor que 10. Aln cuando no se puede generalizar, se sefiala que después de 40m de profundidad los diversos materiales tienen més de

30 golpes en la prueba de penetracion estandar y que algunos de los estratos ya no aparecen.
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para algunos de los estratos identificados en el suelo en estudio segln el corte B-B’ mostrado en la figura 2.3.

Variaciéon del nimero de golpes (N) en la prueba de penetracion estandar (SPT) contra la profundidad. Se presenta el resultado por separada
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Con la idea de generar un panorama mas claro de las condiciones estratigraficas del sitio en estudio, el
autor de este trabajo analiz6 los resultados de laboratorio de aproximadamente 1200 muestras
alteradas e inalteradas de suelo recuperadas a diferentes profundidades mediante los trabajos de
exploracion indicados para revisar la variacién con la profundidad de algunos parametros de tipo

indice, tal como se indica enseguida.

En la grafica que se muestra en la Figura No. 2.5a, se presenta la variacién del contenido natural de
agua con la profundidad, de ella se distingue lo siguiente: En los primeros dos metros de profundidad
el contenido natural de agua es del orden de 30%, después se incrementa hasta llegar a ser de
aproximadamente 65% entre 2 y 10m. En este mismo espesor se aprecian picos que llevan el
contenido de agua hasta 380% (valores que se asocian con los estratos identificados como turba o
arcillas con alto contenido de materia organica). Entre 9 y 10m de profundidad se ve un incremento
consistente del contenido de agua que es del orden de 200%. El resultado que se obtiene al analizar los
datos anteriores es que en este espesor se tiene una alternancia de arenas arcillosas, arcillas arenosas,
arcillas con materia organica y lentes de turba, lo cual se confirma con el andlisis de otros parametros

segun se indica mas adelante.

Entre 10 y 20m de profundidad el contenido natural de agua varia en un rango estrecho, con promedio
de 40%. El valor consistente del contenido de agua en esta profundidad permite decir que este estrato
es mas o menos uniforme en toda la zona de estudio y se asocia con un material predominantemente

arenoso.

Entre 20 y 30m de profundidad, el contenido natural de agua tiene una dispersion que en general varia
entre 20% y 60%, con valores extremos del orden de 150% en todo el estrato. Los valores anteriores
pueden indicar la existencia de estratos constituidos principalmente por arena, intercalados con estratos

de materiales arcillosos con algunas lentes de turba.

Entre 30 y 40m, al igual que en los diez metros anteriores, el valor del contenido natural de agua es
disperso, variando en general entre 20% y 40%, con valores extremos del orden de 120%. A estos

valores se asocia la existencia de materiales estratificados tanto arenosos como finos.
Entre 40 y 50m de profundidad el valor del contenido natural de agua en los materiales explorados

presenta poca dispersiébn con un valor promedio de 30%, lo que se asocia a materiales

predominantemente arenosos.
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De 50m y hasta la maxima profanidad explorada (60m), el contenido natural de agua es practicamente

constante con valor de 20%, el cual se relaciona con materiales donde predominan las arenas.

En general, se puede ver que el contenido natural de agua tiende a disminuir con la profundidad,
aungue se distinguen dos profundidades donde se tiene un incremento sustancial de dicho parametro;
entre 2y 10m y entre 20y 30m.

. Limite liquido y Limite Plastico (%)
Contenido natural de agua (%)

0 50 100 150 200 250 300 350 40C

X o
X X X °
X X e °
* &X%XW x% X < . °
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Figura 2.5.- a) variacion del contenido natural de agua, y b) de los limites de consistencia con la
profundidad. Se presenta el resultado de aproximadamente 1200 muestras alteradas e
inalteradas de suelo.

En la gréfica de la Figura No. 2.5b, se presenta la variacion de los limites de consistencia limite liquido
(LL) y limite plastico (LP) con la profundidad. De esta grafica se comenta lo siguiente: la dispersion en
los valores de dichos parametros no es muy grande; el valor del LP es practicamente constante del
orden de 30% en toda la profundidad, con unos pocos valores extremos entre 10 y 230%. En cuanto al
valor del LL, se aprecia un rango de dispersién entre 20 y 60%, aunque la frontera superior que
enmarca a la mayor parte de resultados es del orden de 80%. Ambos parametros tienen valores
extremos (mayores) en profundidades bien definidas: entre 2.0 y 10m y entre 20 y 30m.

Comportamiento que también se observa en el contenido natural de agua.
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De esta forma se llega a establecer que en la mayoria de los suelos el indice Plastico, (IP) varia entre

10% y 40%, y que se tienen valores extremos de 100% y de 190%.

Conviene sefalar que los limites de consistencia se realizaron en muestras de suelo cuyo contenido de

finos en general fue superior al 30%.

Si los datos anteriores se grafican en la carta de plasticidad propuesta por el Dr. A. Casagrande para
clasificacion de suelos en funcién del LL y del IP, se genera la grafica de la Figura No. 2.6, en la que es
posible observar como la mayor parte (89%) de los suelos ensayados se clasifican en materiales
arcillosos inorganicos de mediana a alta plasticidad. El 11% se ubica en la zona de limos organicos
de alta plasticidad, o arcillas organicas. De este 11%, casi la mitad son muestras que se encuentran a
menos de 10 m de profundidad y el resto estd a mas de 20m, es decir, no existen suelos con materia

organica entre 10 y 20m, lo cual es congruente con lo que se aprecia en la Figura 2.5b.
Otro aspecto que salta a la vista en la Figura No. 2.6, es la importante concentracién de resultados en la

zona de indefinicion, es decir donde concurren las dos lineas que definen las diferentes regiones en la

carta de plasticidad.
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Figura No. 2.6.- Carta de plasticidad en la que se presentan los resultados de las muestras analizadas.
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Otro parametro de revisién fue la cantidad de finos, de arena y de grava que se obtuvieron de los
ensayes de laboratorio; granulometria por mallas y contenido de finos mediante lavado. Los resultados se

presentan en las graficas de la Figura No. 2.7, de las que se puede discutir lo siguiente:

Existe una gran dispersion de resultados en toda la profundidad de andlisis, que hace dificil establecer
gue material predomina a cierta profundidad, sin embargo, tomando como referencia la concentracion de

resultados, se puede decir lo siguiente:

Entre 0 y 2m de profundidad hay una mayor concentracion de arenas (90%) que de finos (10 a 20%).

Entre 2 y 10m de profundidad el material es fundamentalmente fino, practicamente 100%.

Entre 10 y 20m, se aprecia una mayor predominancia de arenas (80%), aunque la cantidad de finos

(20%), también resalta.

Entre 20 y 30m de profundidad nuevamente se observa que existe una perceptible mayoria de materiales
finos (90% o mas). Después de esta profundidad y hacia abajo ya es muy dificil discutir sobre cual es el
material que predomina, aunque después de 50m es considerable el dominio de materiales arenosos

con algunas gravas.

En las graficas de porcentaje de finos y de porcentaje de arenas de la misma Figura 2.7, se observa para
algunas profundidades, poca concentracion de resultados en el intervalo de 20 a 80%, comparada con la
que existe en los extremos, lo que lleva a concluir que esos estratos que conforman el suelo del sitio
en estudio estan formados por materiales predominantemente finos 6 arenosos. Ademas se destaca

que la menor cantidad de finos es del orden de 10%.

Se muestra también que practicamente hasta 40m de profundidad no hay gravas.

Si se conjugan estos resultados con los de contenido natural de agua y de limites consistencia se podra

observa la congruencia que existe entre ellos.
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Figura No. 2.7.- Graficas que muestran la variacién del contenido de finos, de arena y de grava con la profundidad.
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Ademas del andlisis a los parametros anteriores, se hizo un examen a los resultados obtenidos en aproximadamente 240 pruebas de laboratorio

ejecutadas para determinar parametros de resistencia y deformacién de los diferentes estratos encontrados. Dichas pruebas fueron de compresion

simple (qu), compresion triaxial rapida (Tuu) y triaxial consolidada rapida (Tcu). Todas ellas se realizaron en muestras de suelos cuyo contenido de finos

fue cuando menos el 20% y aproximadamente el 80% de los resultado con mas del 95% de finos.

Los resultados se presentan en las gréaficas de la Figura No. 2.8, donde que se incluye la variaciéon del contenido natural de agua (W), de la relacién de

vacios (e), del peso volumétrico natural (y), de la resistencia en compresion simple (qu), de la cohesién aparente determinada en Tuu (Cuu) y en Tcu

(Ccu), asi como del angulo de friccién interna (¢cu) determinado en Tcu. En todos los casos el eje vertical representa la profundidad.
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Figura No. 2.8.- Variacion de propiedades indice y de resistencia con la profundidad.
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De lo anterior se concluye que el contenido natural de agua varia en la misma forma que anteriormente
se describié. La relacion de vacios (e) tiene valores con un pequefio rango de dispersion en la mayoria
de los datos y su valor promedio tiende a disminuir con la profundidad; antes de 30m mantiene un valor
entre 1 y 2, mientras que a mayor profundidad, dicho pardmetro tiene un valor aproximado de 0.75.
Nuevamente se ve que entre 2 y 10m de profundidad se tienen valores mayores del orden de 3, llegando
en muy pocos casos a ser del orden de 8 lo que se repite entre 20 y 30m, en este caso los maximos

valores son del orden de 4.

El peso volumétrico natural varia, por lo general, entre 1.7t/m*y 1.9 t/m? antes de 30m de profundidad,
después tiende a aumentar hasta valores del orden de 2.0t/m>. En las muestras de suelo donde el
contenido natural de agua y la relacion de vacios aumentan el peso volumétrico disminuye hasta valores

minimos del orden de 1.2t/m?, lo cual es totalmente congruente.

En cuanto al comportamiento de la resistencia en compresiéon simple, se observa una gran dispersion
en los resultados. Aunque se puede decir que la mayoria de ellos se encuentra entre 0.1y 1.0kg/cm?. En
los primeros 10m de profundidad dicho valor se acotaria ain mas entre 0.2 y 0.6kg/cm?®. Si estos datos
se asocian con las correlaciones empiricas existentes de este parametro, se puede decir que en general
se tiene materiales de consistencia blanda a media y que en algunos casos es firme, pero que en los

10m mas superficiales la consistencia es blanda.

En las pruebas triaxiales rapidas, la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos tiene valores de C,,,
en general, entre 0.04kg/cm® y 0.4kg/cm? y en algunos casos se alcanzan valores del orden de

0.8kg/cm?. Es decir, los valores son muy dispersos.

Al igual que el parametro anterior, el valor de Cg, es muy disperso con rango entre 0.02kg/cm? y
0.4kg/cm?. Lo mismo sucede para el angulo de friccién interna (deu). sin embargo, en éste Ultimo caso se

podria establecer un valor promedio de 20°, ya que la mayoria de los resultados se encuentra entre 10°

y 30° con una tendencia al valor medio indicado.

En la informacion anterior se aprecia una constante, la gran dispersion de los parametros que definen la
resistencia al esfuerzo cortante del terreno de cimentacion, lo que causa incertidumbre sobre los

parametros que se elegiran para el disefio geotécnico de las nuevas estructuras.

Las ultimas pruebas mecanicas analizadas, correspondieron a 62 consolidaciones, de las cuales se
presenta la variaciéon de dos parametros muy importantes en el calculo de las deformaciones con el

tiempo. El modulo de variacién volumétrica (m,) determinado segin la siguiente expresion:
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2.- Aspectos generales del proyecto...

m - Ae
v AO'(1+ e)

(Ac) y e es la relacién de vacios inicial.

Ae es el cambio en la relacién de vacios para el correspondiente cambio en el esfuerzo

T
Y el coeficiente de consolidacion (C,), calculado mediante la expresion: CV =5 H? Donde Tso €5 el

50

valor del factor tiempo para el 50% de consolidacion (se obtiene de la solucién tedrica de Terzaghi); tso s

el tiempo necesario para alcanzar el 50% de consolidacién primaria que se obtiene en la curva de

consolidacion correspondiente a cada uno de los incremento de esfuerzo en la prueba de consolidacién y

H, es la distancia maxima que tiene que recorrer una particula de agua para salir de la muestra de suelo,

por lo tanto depende de las condiciones de frontera. Para el caso tipico de las pruebas de consolidacién

en que se tienen dos fronteras

correspondiente al incremento

parametros con la profundidad.

Profundidad (m)

permeables (piedras porosas), H seria el semiespesor de la muestra,

de carga. La Figura No. 2.9, muestra como se comportan dichos
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Figura No. 2.9.- Gréaficas que muestran la variacion de m, y C, con la profundidad.

Analizando la expresién que define m, se puede establecer que si en un cierto suelo se produce un

pequefio cambio de esfuerzos y éste sufre un fuerte cambio en su relacién de vacios, entonces el valor

de m, es grande, por lo que se puede concluir que dicho suelo es muy compresible. Lo contrario seria
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2.- Aspectos generales del proyecto...

para un suelo con un valor de m, pequefio. Para tener un punto de referencia de lo que puede ser
grande o pequefio para este parametro, se pone como ejemplo un valor de m,=0.30 cm?/kg (Referencia
5) el cual corresponde al suelo ubicado en la zona oriente de la Ciudad de México, considerado como

de muy alta compresibilidad.

Para el suelo en estudio, se observa que los estratos que se encuentran en los primeros 10m de
profundidad son mas compresibles que el resto. El valor minimo de dicho parametro se establece del
orden de 0.03cm?/kg y el maximo de 0.09cm?/kg, es decir, entre 3y 10 veces mas pequefio que el

valor del suelo de la Cd. ee México.

El coeficiente de consolidacién (C,) es una propiedad del suelo que depende de la permeabilidad k y de
su compresibilidad volumétrica m,. Lo que implica que, la rapidez de la consolidacién dada por la rapidez
con la que se disipa la presion de poro, es directamente proporcional a la permeabilidad e inversamente
a la compresibilidad del suelo. Esto significa que las arcillas que son los suelos menos permeables y mas
compresibles, se consolidan mas lentamente que las arenas. Tomando al suelo de la Ciudad de México

nuevamente como referencia, se tienen valores de C, del orden de 0.00009 a 0.00015cm?/s.

Para el caso que ahora se revisa, en la gréafica de la Figura No. 2.9 se observa un rango de variacion
muy amplio, de 0.0007 a 0.06cm?/s. Entre 2 y 12m de profundidad, se observa la variacién mas
importante de datos, con una concentracion de resultados alrededor del valor 0.01cm?/s, es decir, unas
70 veces mas grande que el mayor valor que tiene el suelo de la Ciudad de México. A manera de
ejemplo, lo anterior implica que para llegar a un mismo grado de consolidacion, el tempo que se requiere
en el suelo compresible de Minatitlan sera del orden de 70 veces menor al requerido por el suelo de la

Cd. de México (desde luego si el proyecto es similar).

La gran dispersién de resultados, en el coeficiente de consolidacion (Cv), plantea el problema de elegir
el valor mas apropiado para los analisis correspondientes, sin perder de vista que tal eleccién tendra una
implicacion directa en el periodo de tiempo que se necesita para que se presente el asentamiento por
consolidacion primaria del suelo y en consecuencia en la necesidad de utilizar 6 no drenes verticales
para acelerar dicho proceso. Si se considera que si se requieren los drenes, deben quedar
perfectamente justificados ya que la area de tratamiento (que seria igual a la de rellenos) seria

aproximadamente de 42 hectareas, lo que sin duda encareceria el proyecto.

Pretender hacer una zonificaciébn geotécnica en planta para delimitar areas de tratamiento con el fin de
disminuir el costo de construccion de los drenes verticales, resulta muy dificil y dudosa (en caso de que

se haga) debido al origen geolégico del depoésito.
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Las conclusiones de los analisis que se hacen en los estudios de mecanica de suelos (Ref. 2, 3y 6)
respecto a la deformabilidad del suelo, indican que para la zona de rellenos con altura entre 4.0 y 5.0m,
apoyados en suelo que tiene superficialmente un estrato continto de materiales finos de 12m de espesor,
el asentamiento total estimado seria del orden de 1.0m. Del cual, el 70% corresponde con la etapa de la
consolidacion primaria y el resto con la consolidacion secundaria. El 90% de consolidacion primaria se
lograria en un periodo de 5 afios, con el 45% de ella en el primer afio. Planteando con este razonamiento
la necesidad de utilizar drenes verticales para disminuir dicho tiempo a valores de 6 meses para el
90% de consolidacién primaria. El efecto de la consolidacién secundaria se tendria que resarcir con

mantenimiento constante de las edificaciones.

2.5. Justificacion de lo terraplenes de prueba.

La revisién en conjunto de los resultados de la exploracién en campo, de los resultados de las pruebas
de laboratorio y de los informes resultado de los estudios de mecanica de suelos realizados en dos
etapas (referencias 2 y 3), permite establecer que en la secuencia estratigrafica del sitio en estudio, se

identifican dos rasgos fundamentales asociados con el disefio geotécnico:

El primero se refiere a la presencia de depésitos de espesor y ubicacién muy variable de arenas finas
sueltas calificadas, mediante analisis empiricos que toman en cuenta las propiedades indice y la
compacidad de los materiales (Referencias No. 2 y 3), como potencialmente licuables en dos horizontes
gue estan asociados a diferentes momentos de depositacion: el primero y mas superficial (entre 0 y 5m
de profundidad), esta constituido por arenas finas uniformes que fueron parte del relleno sin control de
calidad que se realiz6 al dragar el rio Coatzacoalcos; el segundo se encuentra en promedio a 10m de
profundidad, corresponde a un depésito aluvial de arenas finas uniformes con frecuentes intercalaciones

de arcillas blandas y muy blandas.

El segundo rasgo corresponde a la existencia de potentes depdsitos de arcillas blandas a muy
blandas con contenido de materia organica variable; que se intercalan con los estratos de arena de
forma muy heterogénea, aln cuando se distingue una mayor presencia de ellos entre 2 y 10m de

profundidad y posteriormente entre 2.

En funcién de lo anterior, los problemas geotécnicos identificados se pueden resumir como sigue:

1. Estratos de arena fina suelta uniforme calificados como potencialmente licuables, de los cuales “los
gue se trataran para mejorar sus propiedades mecanicas corresponden a los horizontes superiores;
en el caso de los horizontes ubicados a profundidad intermedia, se estudid su continuidad para

matizar las consecuencias de su licuacién, relacionada con la seleccion de cimientos profundos para
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apoyar las estructuras en proyecto, evitando elementos de cimentacion esbeltos que pudieran

presentar fallas por pandeo al perder confinamiento en caso de licuacion®.

2. Capas de arcillas blandas y muy blandas con alto contenido de materia organica, lo que se asocia a
un proceso de consolidacion con una componente secundaria importante, que puede inducir la
generacion de friccién negativa en los cimientos profundos que se instalen, asi como hundimientos
diferenciales entre estructuras desplantadas por superficie y las de apoyo mas profundo y

eventuales dislocamientos de pavimentos y drenajes.

Si a la problemética anterior se le agrega la condicién erréatica del sitio que le da origen y la diversidad
e interaccién operativa de las estructuras que integran el proyecto y las grandes dimensiones del
mismo, se puede valorar la importancia de un conocimiento detallado de las condiciones del subsuelo
y de la respuesta de las cimentaciones que en €l se construiran, tomando en forma implicita aspectos
gue no se consideran en el disefio geotécnico a partir de conjuntar, en modelos de
comportamiento, los resultados de sondeos de exploracidn puntuales en campo y pruebas
mecanicas ejecutadas en muestras de suelos particulares. De esta forma, con el fin de disminuir la
incertidumbre en las decisiones relativas al disefio geotécnico de las cimentaciones, de los rellenos y
a la aplicacién de técnicas de mejoramiento masivo de suelos, tanto para mitigar el efecto de la licuacion
de arenas, como para incrementar la resistencia al esfuerzo cortante y disminuir la deformabilidad de los

suelos blandos, se propuso la ejecucién de las siguientes pruebas a escala natural (referencia No. 6):

e Pruebas de mejoramiento masivo de suelos para mitigar la licuacion de las arenas, a base de

compactacion dindmica, vibroflotacion e inyeccion por compactacion.
e Pruebas de carga en cimientos profundos a base de pilas y pilotes e hincabilidad de pilotes.

e Pruebas de comportamiento mecéanico de cinco terraplenes de prueba. Dos de ellos para modelar
los rellenos del area de reconfiguracion y la reduccién del tiempo de consolidacion primaria al
colocar en uno de ellos drenes verticales sintéticos; lo otros tres para analizar el comportamiento del

terraplén del camino de acceso.

El objetivo de éstas pruebas seria contar con una fuente de informacion mas real respecto a la que se
tiene a partir de los trabajos de exploracion y laboratorio hasta ahora ejecutados, conduciendo hacia tres

posibles situaciones:

% Esto fue planteado por personal de PEMEX,
una vez que se revisé y analizo la informacion geotécnica existente.
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1. Que los resultados pronosticados sean congruentes con los medidos en los modelos. Esta
situacion incrementaria la confianza del disefiador induciéndolo a tomar decisiones mas audaces en el
factor de seguridad para el disefio geotécnico, lo que impactaria positivamente en el aspecto

econdémico del proyecto.

2. Que los resultados medidos no sean congruentes con los pronosticados; el disefiador tendria que
ajustar los factores de seguridad de las teorias aplicadas, para tener un disefio seguro de las obras y

en consecuencia el costo del proyecto podria incrementarse.

3. Podria ocurrir que ninguna de las teorias utilizadas en el disefio geotécnico de las estructuras se
ajustara a los resultados medidos en los modelos de prueba, en cuyo caso seria necesario innovar al

respecto.

Bajo cualquiera de las situaciones mencionadas, la informacion obtenida ayudaria a tomar las mejores
decisiones para lograr que el proyecto definitivo cumpla con las premisas de cualquier obra de ingenieria,

gue sea econdmica, funcional, seguray armoénica con la naturaleza.

En un parrafo anterior se ha anotado la palabra real, y se retoma ahora porque parte del espiritu de este
trabajo es establecer algunos criterios de analisis y de disefio para lograr que cada una de las pruebas a
gran escala sea disefiada y planeada concienzudamente para lograr realmente el objetivo de modelar

el comportamiento de las estructuras definitivas y en consecuencia que la informacién obtenida sea (til.

Por comunicacion directa con personal de PEMEX, se sabe que los dos primeros tipos de pruebas
(pruebas de mejoramiento masivo y pruebas de carga en cimientos profundos) ya han sido analizadas y
sus resultados discutidos y publicados en diferentes congresos nacionales; razon por la que este trabajo

se enfoca Unicamente en el tercer tipo de modelo: los terraplenes de prueba.

Como antes se anotd, en el proyecto que se analiza se requiere, por seguridad contra inundaciones,
elevar el nivel de terreno natural actual, construyendo rellenos hasta de 5.0m de altura en una superficie
aproximada de 42 hectareas. Asimismo se ha proyectado la construccion de un terraplén de 5km de
longitud con altura hasta de 5m correspondiente a la estructura del camino de acceso, el cual atraviesa
en aproximadamente 3km una zona franca de pantano con tirante de agua y lodo. Por estas condiciones
del proyecto, los terraplenes de prueba ayudaran a evaluar, para la zona de rellenos y para la del camino
de acceso, una serie de preguntas que no han sido respondidas satisfactoriamente con los modelos
tedricos utilizados en el disefio geotécnico efectuado a partir de los trabajos de exploracion en campo y
de laboratorio ya discutidos.
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Dichas preguntas son las siguientes:

1. ¢Cual es la magnitud del asentamiento total?

2. ¢Como se presenta dicho asentamiento respecto al tiempo?

3. ¢Cual es la configuracién del asentamiento en la superficie del terreno de cimentacion?
4. ¢Como influye el procedimiento constructivo en la magnitud de los asentamientos?

5. ¢Como se comporta la presién de poro durante y después de la etapa de construccion?

6. ¢Se presentan desplazamientos laterales del terreno de apoyo y del terraplén mismo?, ¢De qué
magnitud y hasta que profundidad?.

7. ¢Cual es el beneficio que se tiene al instalar drenes verticales?

8. ¢Qué beneficio se obtiene al utilizar los geosintéticos, en cuanto a volimenes de incrustacion y

magnitud de asentamiento?

9. ¢Cbmo influye el procedimiento constructivo en la estabilidad de la obra, sobre todo en la zona

franca de pantano?

10. ¢Como influye el procedimiento constructivo en los volimenes de incrustacion, principalmente en las

zonas donde se tiene un tirante de agua?

11. ¢Cudles son los aspectos constructivos que deben cuidarse en la construccion de las estructuras

definitivas, principalmente en aquellas zonas donde se tiene un tirante superficial de agua y lodo?

Para que el resultado de los terraplenes de prueba (expresado por la respuesta a las preguntas
anteriores) pueda ser extrapolado al analisis y al disefio geotécnico de las estructuras definitivas, es
necesario que los modelos representen el comportamiento mecanico de las obras reales, es decir, se
requiere un disefio previo de los terraplenes de prueba, que es precisamente de lo que trata este

trabajo.
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3. FACTORES DE ANALISIS PARA ESTABLECER
EL NUMERO CONVENIENTE Y LA UBICACION
OPTIMA DE LOS TERRAPLENES DE PRUEBA.

3.1.Aspectos generales.

Los terraplenes de prueba representan pruebas de comportamiento mecanico a escala 1:1, que toman
en cuenta muchos de los aspectos del terreno de cimentacion como la heterogeneidad, la anisotropia, la
secuencia estratigrafica, etc., asi como procedimientos constructivos, que con las pruebas
convencionales de laboratorio de mecénica de suelos dificiimente se consideran para el disefio

geotécnico de una estructura.

Disefiados correctamente, los terraplenes de prueba, permitirian modelar un comportamiento mecanico
semejante al que tendrian las estructuras definitivas y por lo tanto ayudarian a dar respuesta a la serie de
preguntas especificas que se han planteado en la parte final del capitulo anterior y a validar los
resultados pronosticados con las teorias de célculo aplicables, conduciendo en este sentido, hacia tres

posibles situaciones:

e Que los resultados pronosticados sean congruentes con los medidos en los modelos. Esta
situacion incrementaria la confianza del disefiador, induciéndolo a tomar decisiones mas audaces en
el factor de seguridad para el disefio geotécnico, lo que impactaria positivamente en el aspecto

econdmico del proyecto.

e Que los resultados medidos no sean congruentes con los pronosticados; el disefiador tendria
gue ajustar los factores de seguridad de las teorias aplicadas, para tener un disefio seguro de las

obras y en consecuencia el costo del proyecto podria incrementarse.

e Podria ocurrir que ninguna de las teorias utilizadas en el disefio geotécnico de las estructuras se
ajustara a los resultados medidos en los modelos de prueba, en cuyo caso seria necesario
innovar al respecto para generar un disefio seguro, econémico y funcional de las estructuras

definitivas.

Es decir, plantean una alternativa de disefio que cualquier ingeniero desearia tener para apoyar su
proyecto. Sin embargo, esta técnica de investigacion es costosa (comparada con los estudios de
mecanica de suelos convencionales) y requiere de cierto periodo de tiempo para tener resultados, lo que

no cualquier obra esta dispuesta 0 es capaz de solventar. En este caso, como ya antes se anoto, la
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conjuncién de una serie de aspectos como la necesidad de elevar el nivel de piso para evitar
inundaciones en una superficie del orden de 42 hectareas, la diversidad estratigrafica que representa el
terreno de cimentacion en estudio (generando gran incertidumbre en la toma de decisiones durante el
disefio geotécnico), asi como la gran variedad de estructuras que conforman el proyecto (lo cual esta
aunado a un proyecto de gran importancia), motivaron y permitieron la construccion de los modelos de

comportamiento a escala natural.

3.2.Factores de anélisis.

Dado que los terraplenes de prueba, deben ser estructuras de tamafio proporcional a la obra real, su
costo es considerable y su tiempo de respuesta suele ser grande, asi que es fundamental definir el
nimero conveniente de modelos y su adecuada ubicacidon para obtener la informacién que se

necesita, optimizando costos.

Un criterio para establecer el nimero de modelos y su ubicacién puede ser el siguiente:

e De los trabajos de exploracion en campo y de laboratorio, identificar los aspectos geotécnicos
que mas influyen en el comportamiento geotécnico de las estructuras, tratando en la medida de lo
posible de zonificar el terreno, para enmarcar las areas en las que se tendrian condiciones criticas

por conjuntarse estructuras y terreno de cimentacidn con caracteristicas particulares.

o Definir cuales son las estructuras que se quieren modelar, su ubicacién en el terreno de estudio, y
los aspectos geotécnicos que influiran en su comportamiento, (magnitud y velocidad de
asentamientos, baja resistencia al esfuerzo cortante, flujo de agua, etc.).

Tal como se describio en el capitulo precedente, uno de los problemas geotécnicos que plantea el terreno
de estudio, es la presencia de estratos de suelos predominantemente finos, contaminados con materia
organica y vetas de turba, que se relacionan con asentamientos por consolidacién primaria y por
consolidacion secundaria, que junto con la variabilidad de sus espesores en distancias relativamente
cortas, inducirian en las estructuras suprayacentes deformaciones diferenciales de magnitud diversa
afectando su funcionalidad y disminuyendo los factores de seguridad, con costos de mantenimiento
posiblemente muy elevados. Es de este razonamiento como se plantea la posibilidad de hacer una
zonificacion geotécnica en base a los espesores y propiedades mecanicas de los suelos coloidales. Sin
embargo, después de un analisis de todos y cada uno de los sondeos de exploracién que se realizaron
en el predio, no se pudo establecer una relacion geotécnica confiable, que condujera a proponer un
namero determinado de modelos.
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Por otro lado, las estructuras que mas se verian afectadas por los asentamientos diferenciales serian los
rellenos y las estructuras ligeras apoyadas en ellos, asi que, desde este angulo, las estructuras a
modelar serian los rellenos que se pueden identificar en dos tipos segln su utilidad; a) los terraplenes
de hasta 4m de altura que se construirian en la zona de reconfiguracién de la refineria en un area
aproximada de 42hectareas y b) los rellenos necesarios para conformar las terracerias del camino de

acceso de 5km de longitud y 35m de ancho (base de desplante), aproximadamente.

Para la zona de reconfiguracion, se consideré construir un solo terraplén de prueba (TR-1) con la
mayor altura que requeria el proyecto, ubicado en cualquier lugar de la zona en estudio. La decisién
anterior, se basa en que la heterogeneidad estratigrafica del terreno en cuestion, solo tiene que ver con
los espesores de los materiales y no con sus propiedades mecanicas, que practicamente son las mismas
en cualquier region del terreno, por lo que el resultado que se obtendria de un solo terraplén de prueba

podria extrapolarse a cualquier otra zona, ajustando los espesores de los suelos altamente deformables.

Pero habia otra cuestién: la utilidad de los drenes verticales para acelerar la velocidad de
consolidacion. Por un lado, los resultados de laboratorio (a través de los estudios de mecanica de suelos
realizados) indican su beneficio real, pero por el otro, esta la informacién de experiencias en las que no
se requerian dichos elementos y se utilizaron al amparo de analisis efectuados con resultados de
pruebas de laboratorio, que en general dan valores de permeabilidad mucho menores de los que existen
en campo, sobre todo cuando se tienen intercalaciones de pequefias lentes de turba y arena en estratos
de arcilla, como es el caso del suelo en andlisis. Ademéas el area a tratar seria del orden de 42
hectareas, lo que implicaria una inversién considerable si se tomaba la decisién de emplear drenes. Es
asi como surge la propuesta de construir un terraplén de prueba (TR-2) adicional, en cuyo suelo de
cimentacién se construirian drenes verticales. Para poder analizar el beneficio real de los drenes, el TR-
2, tendria que ser igual al TR-1 en cuanto a geometria y estar ubicado en una zona en donde las
caracteristicas estratigraficas del terreno de cimentacion en ambas estructuras fueran semejantes, lo
gue implicaba construirlas practicamente juntas. Con estos requisitos se estaria seguro de que la Unica
variable que implicaria un comportamiento diferente de los modelos seria el efecto de los drenes

verticales.

La ubicacion final de los terraplenes de prueba (TR-1 y TR-2), fue funcion de las necesidades de
espacio, es decir, no se acepté que quedaran dentro de la zona de construccion definitiva, porque en ella
avanzarian con los trabajos preliminares de la construccion, mientras en otro lugar podrian edificarse los
modelos y esperar sus resultados sin inducir atrasos en el proyecto real. De esta forma, la ubicacion de
los dos terraplenes de prueba, fue la esquina sureste del predio en estudio segun lo indica la Figura

No. 3.1. La topografia de dicha zona es sensiblemente plana, siendo necesario Unicamente realizar
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trabajos de limpieza y despalme para formar una plataforma aproximadamente horizontal con nivel de
piso terminado en la cota +3.50m. La Figura No. 3.2 muestra los trabajos de limpieza y las condiciones

del terreno de construccion.

RIO COATZACOALCOS

Figura No. 3.1.- Croquis con la ubicacion de los terraplenes de prueba.

_ B e o
Fig. 3.2. Superficie despalmada en la que se construirian los TR-1y TR-2

En cuanto a los terraplenes para modelar el comportamiento del camino de acceso. La situacion
estratigrafica no se conoce con tanto detalle como en la zona de reconfiguracion, porque no se hicieron
sondeos de exploracién en toda la longitud de proyecto debido a la dificultad que represent6 la presencia
de agua y lodo en el pantano. Pero ademas, se consider6 que esto no era tan necesario, porque al

disefiar una carpeta de concreto asfaltico como superficie de rodamiento, ésta podria aceptar
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asentamientos diferenciales importantes sin dejar de operar, aunque podria hacerse un andlisis de la
deformaciéon maxima a partir de considerar las condiciones estratigraficas mas adversas encontradas en
la zona de reconfiguracion en las que se tienen materiales coloidales muy blandos con espesor del orden
de 20m practicamente desde la superficie. Los factores mas importantes por analizar, serian la
estabilidad de la estructura durante la etapa constructiva y el procedimiento constructivo en las
zonas de pantano. Existe un tercer factor que se considerd para definir el nUmero de modelos: la
ubicacion del trazo geométrico del camino. En un principio se habia propuesto que se construyera en
linea recta cruzando el pantano hasta interceptar la carretera federal Minatitlan-Villahermosa, sin
embargo, se reconsiderd esta alternativa porque resultaba un proyecto muy caro debido a los altos
volumen de materiales que serian necesarios para poder conformar la estructura, y que desde luego
tendrian que traerse de algun banco de materiales o extraerse mediante dragado del rio porque el
volimenes de material cortado serfa insuficiente’. La propuesta aceptada, consiste en pasar el camino
de acceso por la menor superficie de pantano, sin restar superficie a la zona de reconfiguracién, y
cuando eso no fuera posible, entonces construir el nuevo terraplén paralelo al camino de terraceria
existente, optimizando tiempos y maniobras de acarreo en los materiales y en el proceso constructivo en
general. La importancia de esta situacion en el nimero y ubicacion de los terraplenes de prueba, radica
en el hecho de que el nuevo terraplén esté localizado en una zona de transicion (por llamarla de algun
modo), en donde uno de sus lados esta confinado por los materiales de rellenos antiguos o nuevos y el
otro esta lindando con la zona pantanosa, generando la posibilidad de un comportamiento mecanico
diferencial en el sentido transversal del camino que debe ser evaluado; esto Ultimo hacia necesario que
los terraplenes de prueba se ubicaran sobre el eje de trazo definitivo del camino, en las zonas

consideradas criticas segun lo antes explicado.

De esta manera, se eligieron y ubicaron tres terraplenes de prueba: el TR-3 en el km 0+990, el TR-4 en

el km 1+020 y el TR-5 en el Km 2+125 tal como se aprecia en forma esquematica en la Figura No. 3.1.

Los TR-3 y TR-4, se ubicaron en una zona en la que existen rellenos de 1m de espesor
aproximadamente, sin embargo, el TR-3 esta lindando con una zona pantanosa en la que se tiene un
tirante de agua. Ademas, de acuerdo con los trabajos de exploracion realizados para la reconfiguracion,
esta zona, donde estaria ubicado el TR-3, tiene las condiciones estratigraficas mas adversas de todo el
terreno en estudio con los parametros de resistencia mas bajos e importantes espesores de suelos finos
blandos. El TR-4 también esta cercano al pantano (en los primeros 3km el lado derecho del camino esta
cerca, lindando o sobre el pantano), pero las condiciones estratigraficas del terreno de cimentacion

son completamente diferentes (mejores) a las del TR-3. En ambos casos, las condiciones de acceso

1 S
Por comunicacion personal con Personal de PEMEX.
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con equipo pesado de construccién son faciles, no hay un tirante de agua y solo se requiere de una

limpieza y de un despalme para poder conformar la plataforma de apoyo de los modelos de prueba.

El TR-5, se ubico en la zona de pantano con tirante de agua y lodo. El punto de construcciéon se
decidié porque se tenia un facil acceso del equipo de construccion a través de un camino de terraceria

existente justamente paralelo al trazo de la nueva estructura, tal como lo sefiala la Figura 3.3.

Figura No. 3.3.- Condiciones del sitio donde se construy6 el TR-5.

Al igual que los terraplenes 3y 4, el sitio donde se proyectd y construy6 el TR-5 se cuid6 que indujera el
menor numero de trabajos preliminares, por lo que se aprovechd que el trazo el nuevo camino es
practicamente paralelo a una brecha existente para utilizarla como elemento de apoyo fundamental en la
construccion del modelo.

El desnivel que existe entre el espejo del agua en el pantano y la cresta del terraplén existente es del
orden de 2.5m, con un talud aproximado de 4:1 (horizontal:vertical). La altura del tirante de agua y lodo
se ha estimado del orden de un metro utilizando solo algunos puntos con referencia topografica al banco

de nivel profundo, por lo que no se deberia tomar con toda confianza el valor antes indicado.

Conviene sefialar, que el camino existente mostrado en la foto de la figura anterior sale de la refineria y
llega hasta la autopista Minatitlan-Villahermosa, la misma a la que entroncara el nuevo camino de
acceso. La utilidad de dicho camino es el mantenimiento constante de las tuberias que salen de la
refineria y que van dentro del propio cuerpo de terraplén del camino, o bien lo cruzan en algunos puntos;

razén por la que no puede ser utilizado como parte del huevo camino de acceso.
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4. DEFINICION, EJECUCION Y ANALISIS DE
LOS TRABAJOS DE INVESTIGACION
GEOTECNICA ADICIONALES.

La ubicacion final de los terraplenes de prueba, plantea la necesidad de hacer trabajos de exploracién
adicional a la existente con el fin de definir las condiciones estratigraficas particulares de cada uno de los
sitios en donde se construirian dichas estructuras y con ello decidir el tipo de instrumentacion que se
colocaria dentro del terraplén, y los estratos que convendria observar en cuanto a su comportamiento
mecanico. Ademas, la exploracion permitiria recuperar muestras de suelos para conocer sus propiedades
indice y mecanicas que ayudarian a modelar teéricamente el comportamiento de los terraplenes de
prueba y comparar éste resultado con el observado en la prueba escala 1:1 de campo. También

permitiria la extrapolacién de los resultados del modelo al disefio éptimo de las estructuras definitivas.

Este capitulo esta dividido en tres partes, la primera trata sobre los trabajos de exploracion en campo que
se realizaron para conocer las caracteristicas estratigraficas del suelo de cimentacién de cada de uno de
los terraplenes de prueba; la segunda hace referencia al andlisis cualitativo y cuantitativo de las muestras
de suelo, en el laboratorio, para definir las caracteristicas de granulometria, plasticidad y contenido de
agua, entre otras, asi como las propiedades mecanicas que incluyen la resistencia al esfuerzo cortante, la
deformabilidad y la permeabilidad, informacién que junto con los trabajos de exploracion conducen a
establecer el perfil estratigrafico del terreno de apoyo de cada uno de los terraplenes de prueba. En la
tercera parte se hace un analisis de las propiedades mecanicas de los diferentes estratos de suelo
encontrados a partir de los resultados de las pruebas de laboratorio. La informacion anterior, en conjunto,

constituye la base de los andlisis geotécnicos posteriores.

4.1. Trabajos de exploracién en campo.

En el capitulo dos de este escrito se hizo un analisis de los trabajos de exploracion en campo y de los
resultados de laboratorio obtenidos para las muestras de suelo recuperadas en el sitio de estudio por dos
empresas privadas como parte de los estudios de mecanica de suelos. Se establecid y se describid en
forma general la variacién estratigrafica del subsuelo, concluyendo que si bien, es dificil correlacionar los
resultados entre sondeos para definir perfiles estratigraficos homogéneos tanto vertical como
horizontalmente, las propiedades indice y mecanicas de los diversos estratos si pueden correlacionarse
en cierto modo para identificar depdsitos similares de suelo. En base a esta conclusién, es decir, a que
toda la informacion existente podria utilizarse en el analisis geotécnico de los modelos, se decidié que los
trabajos de exploracidon en campo para definir las condiciones estratigraficas del suelo de cimentacion de
los terraplenes de prueba, serian mediante un sondeo de tipo mixto ubicado al centro de cada una de

las estructuras. Conviene anotar que originalmente también se habia programado la ejecucion de
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sondeos con cono eléctrico en cada uno de los terraplenes, a fin de tener un conocimiento mas detallado
de la estratigrafia y optimizar la recuperacion de muestras tanto alteradas como inalteradas de suelo en
los sondeos mixtos, sin embargo, por razones inherentes al proyecto, los sondeos de cono no se

realizaron finalmente.

En la Tabla No. 4.1 se han incluido algunas caracteristicas de los sondeos mixtos de exploracion

ejecutados.
Tabla No. 4.1. Sondeos de exploracién
Terraplén Sondeo Elev. Brocal Prof. de exploracion
No. No (m) (m)
1 SM TR-1 +3.642 34.9
2 SM TR-2 +3.557 34.0
3 SM TR-3 +1.330 30.0
4 SM TR-4 +1.950 30.2
5 SM TR-5 +1553 30.0

La profundidad de exploracién estuvo condicionada a encontrar un estrato de suelo resistente que
permitiera asegurar su poca o nula influencia en la magnitud de los asentamientos de los terraplenes de
prueba. En este caso, con base en la informacion existente, se consideré que un numero de golpes
mayor de 30 (suelos compactos o duros), en la prueba de penetracion estandar obtenido en estratos
ubicados a mas de 20m podria considerarse como criterio para dar por terminada la exploracion, sin
embargo, también se cuidd que el espesor de dicho estrato fuera consistente por lo menos en 3.0m para

estar seguros de que no se trataba de alguna lente o un error en la ejecucion de la prueba.

Los sondeos se ejecutaron una vez hecho el despalme y conformado las plataformas horizontales sobre
las que se construirian los terraplenes de prueba. En el TR-5, se tuvo primero que conformar un relleno
sobre el pantano (como se describe mas adelante en el capitulo de procedimiento constructivo), para
poder habilitar el equipo de perforacion y ejecutar el sondeo, este relleno alcanzo la elevacion +1.553m

en su superficie.

El muestreo en los sondeos mixtos fue continuo, alternandose la recuperacién de muestras alteradas
representativas del subsuelo, con la recuperacion de muestras inalteradas también representativas. Las
primeras se obtuvieron de acuerdo al método de penetracion estandar (ASTM-D1586), el cual consiste en
el hincado a percusion de un muestreador de pared gruesa, de 3.5cm de diametro interior y 60cm de
longitud; con este método es posible determinar, a partir del numero de golpes requerido para penetrar

los 30cm intermedios, la compacidad o consistencia de los suelos atravesados. Las muestras inalteradas
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se obtuvieron de acuerdo con la Norma ASTM D-1587, mediante el hincado a presion de muestreadores
metalicos de pared delgada, tipo Shelby, en 10cm de diametro, esta técnica de muestreo por hincado,
implica que los suelos con cierta o rigidez o compacidad no puedan ser atravesados, por lo que la
recuperacion de muestras inalteradas, en este caso en particular, se asocid con estratos blandos

conformados por suelos coloidales.

Durante la ejecucion de los sondeos de exploracion se fue haciendo un registro en el que se incluyé, el
numero, la profundidad y tipo de muestra de suelo obtenida, la herramienta utilizada; la longitud de
exploracion y la longitud de la muestra recuperada; el nimero de golpes en la prueba de penetracion
estandar y una descripcion de las muestras de suelo obtenidas. Asimismo se incluyeron otros datos como
el tipo de equipo utilizado, el nombre del operador, la fecha de inicio y de terminacion del sondeo; notas
generales de algun detalle que ocurriera durante la exploracion, por ejemplo la pérdida de lodo de
perforacion, la cantidad de bentonita utilizada en la mezcla, etc. Todos estos datos son muy Utiles para
etapas posteriores del estudio, sobre todo para hacer el programa de laboratorio y a la postre en la
definicion del perfil estratigrafico del suelo, el cual servira de base para los analisis de

comportamiento mecanicos de los terraplenes de prueba.
En la descripcion de las muestras de suelo recuperadas, se consider6 su textura, color y olor.

La totalidad de las muestras de suelo obtenidas durante la exploracion, previamente identificadas y
debidamente protegidas fueron trasladadas en forma adecuada’' al laboratorio de mecanica de suelos

para determinar sus propiedades indice y mecdanicas.

En los sondeos de exploracion se detectd el nivel de agua freatica a las profundidades indicadas en la
Tabla No. 4.2. La diferencia que se aprecia entre las lecturas, se atribuye a que en los sondeos se
empled lodo de perforacion (mezcla de bentonita con agua), para mantener estables las paredes del
barreno; lo que pudo dar una medida equivocada de la posicion real del nivel del agua freatica, sin

embargo, se considera que es del orden indicado en la tabla.

Es fundamental garantizar la integridad y el estado inalterado de las muestras. Se recomiendo que las muestra inalteradas se depositen en
contenedores llenos de aserrin para amortiguar los movimientos en su traslado; No deben golpearse durante su manejo y al llegar al laboratorio
deben depositarse en el cuarto humedo.
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Tabla No. 4.2. Nivel de agua freatica (NAF)
Sondeo No Prof. NAF (m) Elev. (m)
SM TR-1 2.0 +1.642
SM TR-2 2.0 +1.557

Camino de acceso
SM TR-3 0.1 +1.280
SM TR-4 0.8 +1.150
SM TR-5 0.3 +1.253

Como se describira mas adelante, en general prevalecen condiciones hidrostaticas en el subsuelo del

terreno en estudio, segun la informacion proporcionada por algunos piezometros.

Al analizar en forma simultanea la informacién de los registros de campo que se obtuvieron para cada
uno de los sondeos de exploracién y los resultados de laboratorio (que mas adelante se describen) se
generaron los perfiles estratigraficos que se indican en las Figuras No. 4.1 a 4.5, los cuales muestran
las caracteristicas fisicas y mecanicas del suelo de apoyo de los terraplenes de prueba, TR-1 a TR-5,

respectivamente.
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Figura No. 4.1.

Perfil estratigrafico del sondeo mixto en el TR-1
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Figura No. 4.2.

Perfil estratigrafico del sondeo mixto en el TR-2
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Perfil estratigrafico del sondeo mixto en el TR-3
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Perfil estratigrafico del sondeo mixto en el TR-4
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4.2. Trabajos de laboratorio.

Los trabajos de laboratorio representan un eslabén mas en la cadena que ayuda a definir un perfil
estratigrafico detallado del terreno en estudio y consecuentemente en el optimo disefio geotécnico de la
estructura. Cada estrato identificado debe ser clasificado, a través de sus propiedades indice, en el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS), y en los estratos que se consideren criticos
para la estabilidad de la estructura de proyecto, se cuantificaran sus propiedades mecanicas. Desde

luego, esto no es una regla, sino el razonamiento del que suscribe.

Para programar el nUmero y tipo de pruebas de laboratorio, el ingeniero que estuvo a cargo de la
exploracion en campo, a través de los registros de campo y del conocimiento geoldgico del sitio, genera
un perfil estratigrafico preliminar del suelo, asociando el nUmero de golpes registrado en las pruebas de
penetracion estandar y la descripcion visual y al tacto de las muestras de suelo recuperadas. Con este
perfil preliminar, y el detallado conocimiento de la estructura por construir trata de optimizar el numero de
pruebas necesarias para generar el perfil estratigrafico definitivo y conocer las propiedades indice y

mecanicas de cada estrato identificado, sin detrimento de la calidad del trabajo.

En muestras alteradas de suelo con contenido importante de arena (textura gruesa) se programaron
pruebas para determinar el contenido natural de agua, su distribuciéon granulométrica, porcentaje de finos
por lavado, densidad de sélidos, asi como limites de consistencia en la fraccién fina de algunas de ellas.
En muestras alteradas con textura coloidal (contenido predominante de suelos finos), se solicité que se
determinara el contenido natural de agua, el porcentaje de finos por lavado, la densidad de sélidos y los
limites de consistencia: limite plastico (LP) y limite liquido (LL). La ejecucion de estas pruebas deben
apegarse a los procedimientos descritos por la Sociedad Americana para el ensaye de Materiales (ASTM)

correspondientes, a fin de clasificarlos de acuerdo con el SUCS,

Para programar los ensayes que se ejecutaron en las muestras inalteradas de suelo (practicamente
todas de textura fina), se considera, ademas de lo antes anotado, el tipo de estructura para la cual se
esta disefando y las posibles etapas en que su estabilidad es critica. Por ejemplo, se sabe que en un
terraplén construido sobre arcilla blanda saturada, las etapas criticas de una posible falla son durante la
construccion y al final de la misma, ya que durante este proceso la presion de poro dentro de la masa del
suelo de apoyo ira aumentando (por la baja permeabilidad de la arcilla) en funcién del nivel de esfuerzo y
de la velocidad de aplicacion; siendo maxima cuando se haya terminado de construir el terraplén.
Después de esta etapa la presion de poro tenderia a disminuir con el tiempo y por lo tanto a aumentar los
esfuerzos efectivos y consecuentemente la resistencia al esfuerzo cortante del terreno de cimentacion.
Con este razonamiento, el tipo de ensaye a programar debe tratar de simular dicha condicion critica de
trabajo; las pruebas triaxiales de compresién no consolidadas no drenadas (Tuu) representan en
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cierta forma dicho estado critico y por lo tanto simulan el comportamiento mecanico del suelo de apoyo
bajo esas condiciones. Las pruebas triaxiales de compresion consolidadas no drenadas (Tcu),
representan la etapa de operacion del terraplén en que la presién de poro en el terreno de cimentacion

tiende a liberarse con el tiempo.

La prueba de consolidacién unidimensional esta obligada en el programa de laboratorio para obras
como la de analisis, ya que con ella se simula la deformacién que sufre el terreno de cimentacién al ser
cargado verticalmente. En la prueba de consolidacion se establece la relacion entre la presién aplicada a
un suelo y su cambio de volumen y entre la deformacién volumétrica y el tiempo necesario para que
ésta se produzca; ademas de permitir la determinacién de otros datos importantes como el esfuerzo de
preconsolidacion (Pc), la relacion de preconsolidacion (OCR), el coeficiente de permeabilidad y el
cambio que sufre la estructura del suelo con cada incremento de carga a través del cambio en la relacion
de vacios, datos fundamentales para un mayor conocimiento del terreno de cimentacion. Las condiciones
drenadas de los estratos finos del terreno de cimentacion in situ deben ser representadas en la prueba de
consolidacion. En este caso, al remitirse a los resultados de los trabajos de exploracion y al origen
geoldégico del depdsito de suelo en estudio, se puede concluir que los estratos de suelos finos, estan
intercalados con estratos de arena y vetas de turba, por lo que pueden considerarse drenados por ambos
lados (superior e inferior). De esta manera, en la prueba de consolidacion deberan colocarse las piedras

porosas en ambos lados de la probeta de suelo a ensayar.

Las pruebas de compresién simple son también llamadas no confinadas debido a que se ensayan con
esfuerzo de confinamiento nulo. La utilidad de sus resultados en el disefio geotécnico es cuestionable,
porque no representan alguna condicion real de trabajo de un suelo de cimentacion. Sin embargo, se han
utilizados para definir un aspecto muy importante de los suelos finos, la consistencia natural, es decir, el

grado de plasticidad que posee un suelo fino inalterado (sin destruccién de su estructuraz).

La consistencia se define como la mayor o menor resistencia que ofrece un suelo fino para cambiar su
forma, es funcion del contenido natural de agua, y de los minerales de arcilla que contiene la fraccién fina
del suelo. El estructuramiento virgen del material proporciona caracteristicas mecéanicas diversas. Una
estructura simplee’, presenta propiedades de compresibilidad, resistencia e hidraulicas totalmente
diferentes a las que proporciona un material de estructura floculenta® aun y cuando estos contengan el

mismo porcentaje de minerales de arcilla con respecto al total de materia sélida (Ref. 11). “Una arcilla

Como su nombre lo indica se refiere a la estructura que forman las particulas sélidas de un suelo. Para identificarla en un caso en particular, se
puede recurrir a las estructuras ya definidas en funcion del origen geoldgico del deposito.

La estructura simple se presenta generalmente en los materiales sin cohesion como arenas y gravas, en donde los granos adoptan una posicion
mas o menos estable ocasionada por la fuerza de gravedad. Las estructuras simples son tipicas de los depositos aluviales y eolicos.

4 . . . . . . ., . . .
Es tipica de las arcillas y limos, arcillosos producidos por sedimentacion en ambientes marinos y lacustres salinos.
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virgen con un mineral activo como la montmorilonita, puede tener propiedades elasticas muy marcadas si
se encuentra solidificada, y plasticas si los granos estan separados aun por las capas de agua altamente
viscosa”. De esta manera , los resultados de las pruebas de compresién simple se han relacionado con la

consistencia natural del suelo segun la siguiente tabla:

Tabla No. 4.3. Consistencia Natural
Consistencia Resistencia en compresion
natural simple (kg/cm?)
Muy suave Menor de 0.25
Suave 0.25-0.50
Semi-rigida 0.5-1.0
Rigida 1.0-2.0
Muy rigida 2.0-4.0
Dura Mayor de 4

A menores valores de resistencia, los materiales aumentan su plasticidad y su facilidad al cambio de
forma. Al analizar su origen geologico se podria correlacionar también su estructura y consecuentemente

su deformabilidad.

La cantidad de pruebas programadas seria funcién del numero y tipo de muestras de suelo de buena
calidad disponibles en el laboratorio; sin embargo, deberia garantizarse que se cubran los requerimientos
minimos del proyecto.

En las muestras inalteradas se ejecutaron, en ese orden para el caso que se estudia, pruebas de
consolidacion, triaxiales rapidas, triaxiales consolidadas rapidas y de compresién simple, ademas de las
pruebas indice senaladas.

En la prueba de consolidacion se solicita el niumero de incrementos y la magnitud de los mismos. El
numero de incrementos debe ser tal que sea posible definir una curva de compresibilidad con las dos
ramas (estructurada y no estructurada) bien definidas sin descuidar que el peso de la nueva estructura
inducira un nuevo estados de esfuerzos a la masa del suelo de apoyo y por lo tanto dicho esfuerzo debe
estar representado en la prueba. La magnitud de los incrementos de carga ha sido una cuestidon que se
ha estudiado desde 1938 por W.F. Hiltner y posteriormente por el Dr. Raul Marsal en 1943 (Referencia
No. 8 y 9), este ultimo en las arcillas de la Cd. de México. Desde entonces se sabe que la relacién entre
el incremento de esfuerzo y el esfuerzo actuante, influye significativamente en los resultados de las

pruebas de consolidacion, sobre todo cuando dicha relaciéon de esfuerzos es menor de la estandar
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Ac’

!

o

=1, por ejemplo, la disipacion de la presion de poro se desvia apreciablemente de las

predicciones hechas con la teoria de Terzaghi; la forma de la curva de consolidacion varia
considerablemente en funcion del valor de la relacién antes anotada, dificultandose la diferenciacion de la
consolidacion primaria de la secundaria cuando la relacion tiene valores pequenos. Una forma clasica de
carga de esta prueba es la siguiente (adoptada para el proyecto de analisis): 0.125, 0.25, 0.50, 0.75, 1.00,
1.50, 2.00, 4.00 kg/cm? y 8.0kg/cm?, con duracién de 24 horas cada carga, es decir, el valor de la relacion
indicada es variable. Se tiene claro que lo mas apropiado seria tratar de representar el proceso de carga

que tendria el proyecto definitivo.

Para ejecutar las pruebas triaxiales, el laboratorio de mecanica de suelos solicita al disefador (ingeniero
de proyecto) los esfuerzos de confinamiento con que se seran ensayadas dichas pruebas. La magnitud
de tal esfuerzo debera corresponder con el esfuerzo efectivo horizontal al que estaba sometido el suelo in
situ. Ese esfuerzo es dificil calcularlo, ya que es funcion del esfuerzo vertical efectivo y de un coeficiente
de tierras en reposo (ko) que se ha observado (Jaky 1944, Sherif et al. 1984, Broker e Ireland, 1965,
Mayne y Kullhway, 1982. Referencia No. 10), depende del tipo de suelo y de su historia de esfuerzos. En

general la prueba triaxial se realiza con un juego de tres probetas labradas en una misma muestra de
suelo y ensayando cada una de ellas bajo un esfuerzo de confinamiento (o3) diferente. Utilizando la
presion de confinamiento y el esfuerzo vertical de falla (o), se puede obtener un circulo de Mohr para

cada una de las probetas ensayadas. La ley de resistencia de dicho suelo puede determinarse trazando

una tangente a los tres circulos de Mohr. La pendiente de esta tangente se toma como el angulo de
friccion interna del material, ¢, y la interseccion de dicha linea con el eje vertical del diagrama de Mohr se

toma como la cohesion aparente, C, de dicho suelo. Con estos valores se tiene la ley de resistencia:
s=C+o,tang (ec. 4.1)

Donde:
s = es la resistencia al esfuerzo cortante del suelo en el plano de falla.
C = cohesion aparente del suelo.
o,= esfuerzo normal al plano de deslizamiento.

¢ = angulo de friccién interna.

El valor de los parametros anteriores dependera de la forma en que se realice la prueba triaxial, (no
consolidada no drenada, consolidada no drenada) y de si la muestra de suelo estda completamente

saturada o no. En este caso las pruebas trixiales tipo UU implican llevar a la falla al suelo sin permitir
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su cambio de volumen; como la muestra esta completamente saturada, el esfuerzo desviador aplicado
sera tomado por el agua de los poros, obteniendo teéricamente un valor de resistencia constante del

suelo, sin importar la magnitud del esfuerzo confinante, es decir:
s,=C, (ec. 4.2)

Donde s = resistencia no drenada del suelo.

Para las pruebas tipo CU (consolidadas no drenadas), la magnitud del esfuerzo confinante en la etapa
inicial de la prueba es una funcién directa de la resistencia al esfuerzo cortante, entre mayor sea este
esfuerzo mayor sera la resistencia de la probeta. Con estas pruebas la resistencia del suelo tiene una ley

de comportamiento como la indicada en la ec. 4.1.

Las pruebas de compresion simple no confinada se realizaron con un ciclo de carga y descarga,
utilizando un equipo convencional con deformaciéon controlada, a una velocidad variable entre 1 y

2%/minuto.

Conviene destacar que la experiencia ha permitido generar correlaciones que permiten tener en forma
aproximada propiedades mecanicas de los suelos a partir de ensayes indice o pruebas de campo como
la prueba de penetracién estandar o el hincado del cono eléctrico. Dichas correlaciones dan posibilidad
de tener practicamente desde el inicio de los trabajos de exploracién una idea de los factores que regiran
el comportamiento geotécnico de la nueva estructura y pueden ayudar al ingeniero a tomar decisiones en

el disefio 6ptimo del programa de laboratorio.

En las Figuras No. 4.1 a 4.5 se muestran las columnas estratigraficas de los sondeos de exploracion TR-
1 a TR-5, en los que se ha dibujado la variacion del resultado de la prueba de penetracion estandar y de
las propiedades indice con la profundidad asi como el resultado numérico de algunas relaciones
gravimétricas y de algunas propiedades mecanicas. En la columna izquierda de cada una de las figuras
indicadas, se presenta la clasificacion SUCS para cada uno de los estratos identificados al
correlacionar los resultados de las diferentes etapas de exploracién y de laboratorio, tal como se indica en

el siguiente subcapitulo.

4.3. Condiciones estratigréaficas.

Como se indicé en parrafos anteriores, los resultados de los trabajos de campo y de laboratorio se
dibujan en un perfil donde es posible ver la variacion de dichos resultados con la profundidad. La

asociacién de los diversos parametros, sin perder de vista el origen geoldgico del depdsito de suelo,
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permite la identificacion de los diferentes estratos que conforman el suelo de estudio hasta la profanidad
de exploracion. Por ejemplo, obsérvese la Figura No. 4.1, el numero de golpes (N) es mayor de 10 hasta
aproximadamente 1.8m, después comienza a disminuir, lo que indica un cambio en el material explorado;
al observar la variacién del contenido natural de agua, se distingue un incremento a 2.4m, lo que también
se asocia a un cambio de material explorado, para definir si la frontera de este primer estrato es 1.8m o
2.4m de profundidad, se revisa la variaciéon de los otros parametros; asi el contenido de finos en general
es menor de 50 hasta 2.4m y la descripcién de campo y de laboratorio indican también el cambio de
materiales hasta 2.4m de profundidad. Es de este modo como se define el primer estrato del perfil

estratigrafico, los subsecuentes se hacen empleando la misma ldgica.

En general para el terreno de estudio, se puede ver que existe una relacion clara entre el numero de
golpes de la prueba de penetracion estandar, el contenido natural de agua y el tipo de material
encontrado. Cuando el niumero de golpes se incrementa, y el contenido de agua disminuye, el
material asociado es predominantemente arena. Cuando el niumero de golpes es pequefo y el
contenido de agua alto, al material asociado es predominantemente fino, en este caso arcilla, lo que
se constata con el contenido de finos y los limites de consistencia. Otra particularidad que se aprecia, es
que los altos contenidos de agua que se encuentran muy aisladamente, estan relacionadas con vetas de

turba, segun la descripcion visual y al tacto realizada en campo y en laboratorio.

Con el procedimiento anterior, se genera el perfil estratigrafico del terreno de cimentacion de cada uno
de los terraplenes de prueba. Dichos perfiles se han dibujado en las Figura 4.1 a 4.5 y en los siguientes
cuadros se presenta un resumen con sus propiedades indice, mecanicas y la clasificacion SUCS

correspondiente.

TR-1.- Descripcion estratigrafica del terreno de cimentacion para el terraplén de prueba No. 1.

Profundidad Descripcion

De 0.0 a2.40m | Arena fina color café claro de compacidad media (N~13). Su contenido de agua (w)
es en promedio de 20%. La cantidad de finos varia entre 17 y 37% y el de grava

entre 2 y 14%. Este material se identifica como relleno producto del dragado del rio.

2.80a8.20m |Arcilla gris oscuro de baja plasticidad (IP~25, LL~50) y consistencia blanda (N~3).
El contenido de agua promedio es de 40% y el de arenas de 27%. La relacion de
vacios (e) varia entre 0.90 y 1.40, el grado de saturacién (G,,) es de 100% y el peso
volumétrico (y) entre 1.90 y 1.70 t/m>. Su resistencia en pruebas de compresion no
confinada varia entre 1.3 y 0.6kg/cm2; en pruebas triaxiales rapidas se obtuvo una

cohesién (C,,) de 0.38 a 0.86 kg/cmz; en pruebas ftriaxiales consolidadas no
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drenadas se obtuvo una cohesién (C.,) variable entre 0.19 y 0.34 kg/cm” y angulo de

friccion interna (¢¢,) entre 19 y 28°. (CH)

8.20 a 18.40m

Arena fina a gruesa de compacidad media a compacta (15<N<45). Su contenido de
agua es en promedio de 20%. La cantidad de finos varia entre 6 y 23% y la de grava
entre 1y 10%. (SC)

18.40 a 20.20m

Arcilla orgéanica color gris oscuro de alta plasticidad (IP~70, LL~130) y consistencia
blanda (N~5). El contenido de agua varia entre 50 y 100% vy la cantidad de arena es
15%. (OH).

20.20 a 20.60m

Estrato formada de arena y grava color gris de compacidad media (N=20). (SP)

20.60 a 24.40m

Arcilla gris oscuro de baja plasticidad (IP~24, LL~42) y consistencia firme (N=14). El
contenido de agua varia entre 30 y 80%; la cantidad de arena entre 1y 42% y la de
grava de 3%. (CH)

24.60 a 34.90m

Arena fina color gris claro muy compacta (25<N>50). Su contenido de agua es en

promedio de 30%. La cantidad de finos varia entre 45y 16% y no tiene grava. (SC)

TR-2.- Descripcioén estratigrafica del terreno de cimentacion para el terraplén de prueba No. 2.

Profundidad

Descripcion

De 0.0 a 1.50m

Arena media a gruesa color gris claro de compacidad media (N~11). Su contenido
de agua es en promedio de 20%. La cantidad de finos varia entre 12y 31% y el de
grava es de 18%. Este material se identifica como relleno producto del dragado del
rio. (SC)

1.50 a 7.60m

Arcilla gris oscuro de baja plasticidad (IP~25, LL~47) y consistencia blanda (N~4).
El contenido de agua promedio es de 40%; el de arenas del 26 al 1%. La relacién de
vacios varia entre 0.90 y 1.30, el grado de saturacion es de 100% y el peso
volumétrico entre 1.90 y 1.70t/m>. Su resistencia en pruebas de compresion no
confinada varia entre 0.761 y 0. 433kg/cm2; en pruebas triaxiales rapidas se obtuvo:
C.=0.34 a 0.78kg/cm2; en triaxiales consolidadas rapidas; Cy,= 0.22 a 0.27 kg/cm2 y

angulo de friccion interna de 23.5°. (CH)

7.60 a 12.40m

Arena fina a gruesa de compacidad media a compacta (11<N<38). Su contenido de
agua es en promedio de 20%. La cantidad de finos varia entre 11 y 22% y la de
grava entre 23 y 1%. (SC)
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12.40 a 15.40m

Arcilla gris oscuro de alta plasticidad (IP~33, LL~53) y consistencia blanda (N~5). El

contenido de agua promedio es de 40% y la cantidad de arena entre 8 y 14%. (CH)

15.40 a 19.00m

Arena fina a gruesa de compacidad compacta (N>22). Su contenido de agua es en
promedio de 20%. La cantidad de finos varia entre 11 y 21% y la de grava entre 1y
2%. (SC)

19.00 a 21.50m

Arcilla gris oscuro de alta plasticidad (IP=32, LL~67) y consistencia firme (N~14). El
contenido de agua varia entre 40 y 150%; la cantidad de arena entre 9 y 30%. Se
distinguié un estrato de turba entre 19.40 y 19.60m. (CH)

21.50 a 26.20m

Arcilla gris claro de baja plasticidad (IP~27, LL=45) y consistencia firme (N~14). El
contenido de agua es de 30%; la cantidad de arena entre 8 y 36% y la de grava de
1%. (CL)

26.20 a 34.80m

Arena fina color gris claro de compacidad media a compacta (N>20) Su contenido
de agua es en promedio de 30%. La cantidad de finos varia entre 27 y 13% y la de
grava 1%. (SC)

TR-3. - Descripcidn estratigrdfica del terreno de cimentacién para el terraplén de prueba No. 3.

Profundidad

Descripcion

De 0.00 a 1.00m

Arena media a gruesa, arcillosa, color gris oscuro de compacidad suelta. Su
contenido de agua es en promedio de 100%. Este material se identifica como
relleno. (SC)

1.00 a 3.00m

Arcilla café claro de alta plasticidad y consistencia blanda (N=0, peso de
herramienta), con materia organica. El contenido natural de agua varia entre 50 y
140%. (CH)

3.00 2a4.00m

Arcilla gris oscuro de alta plasticidad y consistencia muy blanda (N=0), con vetas
de turba. El contenido natural de agua varia entre 160 y 380%, tiene 221<LL<420%,
141<IP<340%; e=11, [1=1.077t/m’, 2.05<S.<2.72, 93<G,<100%. En pruebas de
compresiéon simple: qu=0.20kg/cm2; el resultado de las pruebas triaxiales rapidas:
Cuu=0.11kg/cm2, y en triaxiales consolidadas rapidas Ccu=0.5kg/cm2 y [1e,=34.6°.
(OH)

4.00a5.20m

Arcilla café claro de alta plasticidad y consistencia blanda (N=0), con materia

organica. El contenido natural de agua varia entre 40 y 150%. (CH)
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5.20 a 6.50m

Arcilla gris oscuro de alta plasticidad y consistencia muy blanda (N=0), con vetas
de turba. El contenido natural de agua varia entre 213 y 273% vy la densidad de
solidos es de 2.72. (CH)

6.50 a 19.00m

Arcilla gris verdoso de alta plasticidad y consistencia muy blanda (N=0), con arena
fina en poca cantidad, el porcentaje de finos es variable entre 87 y 99%. El
contenido natural de agua es en promedio 50%, tiene 38<LL<60%, 16<IP<38;
1.07<e<1.48, 1.66<y<1.85t/m3, 2.56<84<2.72, 93<G,<100%. En pruebas de
compresiéon simple: 0.20<qu<0.40kg/cm2; el resultado de las pruebas triaxiales
rapidas: Cuuz0.25kg/cm2, y en ftriaxiales consolidadas rapidas C., = 0.15kg/cm2 y
16.2<¢¢,<36.5°. (CH)

19.00 a 20.20m

Arena fina arcillosa color gris claro de compacidad media (15<N<20) Su contenido

de agua es en promedio de 20% y la cantidad de finos varia entre 18 y 37%. (SC)

20.20 a 23.40m

Arcilla gris oscuro de alta plasticidad y consistencia blanda (N=5), con arena fina
entre 6 y 15%. El contenido natural de agua es en promedio 40%, tiene LL=50%,
IP=28; 0.73<e<1.25, 1.76<y<1.93/m° 2.62<S.<2.72, 98<G,<100%. En pruebas de
compresiéon simple: 0.92<qu<1.35kg/cm2; el resultado de las pruebas triaxiales
rapidas: Cuu=0.78kg/cm2, y en ftriaxiales consolidadas rapidas Ccu=0.28kg/cm2 y

25.3<,,<36.5°. (CH)

23.40 a 30.00m

Arena fina arcillosa color café claro de compacidad compacta a muy compacta
(38<N>50) Su contenido de agua es en promedio de 20% y la cantidad de finos
varia entre 10 y 38%. (SC)

TR-4.- Descripcién estratigrafica del terreno de cimentacion para el terraplén de prueba No. 4.

Profundidad

Descripcion

De 0.00 a 1.80m

Arena fina color gris oscuro de compacidad media (N=15), Su contenido de agua es
en promedio de 20% y la cantidad de finos entre 6 y 4%. Este material se identifica

como relleno. (SC)

1.80 a 3.00m

Arcilla gris oscuro de alta plasticidad y consistencia muy blanda (N=0) con materia
organica. El contenido natural de agua varia entre 20 y 80%, tiene LL=170%,
IP=110%; e=3.1, y=1.35/m3, S:=2.56, G,=97%. En pruebas de compresion simple:
0.26<qu<0.47kg/cm2; el resultado de las pruebas triaxiales rapidas: Cuu=0.20kg/cm2,

y en triaxiales consolidadas rapidas Ccu=0.07kg/cm2 Y $y=22.7°. (CH)
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3.00a5.00m |Arcilla organica de consistencia muy blanda (N=0), con una veta de turba entre 4.0
y 4.2m. El contenido natural de agua varia entre 80 y 564%, (OH)

5.00a7.00m |Arcilla gris oscuro de baja plasticidad y consistencia muy blanda (N=0). El
contenido natural de agua varia entre 40 y 60%, tiene LL=45%, IP=20%; e=1.2,
y=1.77t/m3, Ss=2.74, G,=97%. En pruebas de compresion simple: qu=0.65kg/cm2; el
resultado de las pruebas triaxiales rapidas: Cuu=0.36kg/cm2, y en triaxiales
consolidadas rapidas C¢=0.21kg/cm? y ¢.,=23.5°. (CH)

7.00 a 7.50m |Lente de turba cuyo contenido de agua es de 344%. (Pt)

7.50 a 11.00m | Arena media uniforme, arcillosa, color gris claro de compacidad media (10<N<30).

Su contenido natural de agua es en promedio de 30% y la cantidad de finos varia
entre 14y 17%. (SC)

11.00 a 12.80m

Arena media, arcillosa, color gris claro de compacidad muy compacta (N>50). Su
contenido de agua es en promedio de 20% y la cantidad de finos varia entre 14 y
17%, (SC).

12.80 2 16.00 m

Arcilla gris oscuro de consistencia muy blanda (N=0). A 15m se detect6 un estrato

(0.30m) de arena fina con gravillas de compacidad media (N=30). (CH)

16.00 a 30.00m

Arena fina arcillosa color café claro de compacidad compacta a muy compacta

(38<N>50) Su contenido de agua es en promedio de 20%, la cantidad de finos varia

entre 5y 37% y la densidad de sélidos se determino en 2.66. (SC).

TR-5.- Descripcion estratigrafica del terreno de cimentacion para el terraplén de prueba No. 5.

Profundidad

Descripcion

De 0.00 a 3.00m

Material de relleno constituido por arena arcillosa, el cual fue colocado sobre el
pantano para poder instalar el equipo de perforacion. Esta profundidad se avanzé

con una broca triconica. (SC).

3.00 a 6.50m |Arcilla café claro de alta plasticidad y consistencia muy blanda (N=0), con vetas de
materia organica. El contenido natural de agua varia entre 50 y 100%. (CH)
6.50 a 8.00m |Arcillagris verdoso de consistencia muy blanda (N=0). El contenido de agua es del
orden de 180%. (OH)
8.00a21.00 m |Arcilla gris verdoso de alta plasticidad y consistencia muy blanda a blanda

(0<N<4), con arena fina cuya cantidad varia entre 13 y 34%, en algunas vetas este
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material llega a ser de 50 a 60%.

El contenido natural de agua varia entre 20 y 60%, tiene LL=65%, IP=40%;
1.2<e<1.8, 1.77<y<1.88t/m3, 2.73<S4<2.74, 90<G,<97%. En pruebas de compresion
simple: qu=0.56kg/cm2; el resultado de las pruebas triaxiales rapidas:
0.15<C<0.32kg/cm?, y en triaxiales consolidadas rapidas 0.15<C,,<0.22kg/cm? y
12.5<¢¢,<20.5°. (CH)

21.00 a 30.00m | Arena fina arcillosa color gris verdoso de compacidad media a muy compacta
(N>23). Su contenido de agua es en promedio de 20%, la cantidad de finos varia
entre 24 y 41% y la densidad de solidos es de 2.66. (SC).

Entre 24.0 y 25.2m se encontrd una arena arcillosa de compacidad media 13<N<16,
en la que el contenido natural de agua se incrementa hasta el 50%

aproximadamente.

En algunos estratos de todos los sondeos no se realizaron pruebas indice, por lo que para clasificarlos de
acuerdo con el SUCS, se correlacionaron los resultados de la prueba de penetracion estandar con los
estratos de otros sondeos, incluidos los de las campanas de exploracion anteriores, en que si se hicieron

dichas pruebas, de esta forma se llegan a clasificar como OH, SC 6 CH.

En general se puede concluir que en los cinco sitios explorados existen condiciones estratigraficas
similares a las indicadas en el andlisis realizado en el capitulo 2 de este trabajo, es decir, se identifican

fundamentalmente dos tipos de materiales:

El primero corresponde a la existencia de potentes depdsitos superficiales (primeros 10m de
profundidad, en general) de arcillas de consistencia natural muy blanda a media con contenido de
materia organica variable; que se intercalan de forma muy heterogénea con delgados estratos de arena y
vetas de turba. Por su cercania a la superficie y sus propiedades mecanicas, se considera que estos son
los materiales que regiran el disefio, la construccién y el comportamiento mecéanico de los

terraplenes.

El segundo se refiere a la presencia de depdésitos de arenas arcillosas con espesor y ubicacion muy
variable, cuya compacidad relativa varia entre sueltas a muy compactas. Los estratos sueltos se
identificaron superficialmente (en los primeros 2m de profundidad) unicamente en dos de los cinco
sondeos de exploracidon. Los estratos mas profundos en general estan medianamente o muy
compactos, por lo que la posibilidad de licuacion solo podria suceder en los estratos superficiales segun

el criterio de analisis mencionada en el capitulo 2 de este trabajo. De cualquier forma, se infiere que el
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incremento de esfuerzos que provocara el peso del terraplén mejorara la propiedades mecéanicas de los

estratos superficiales de arena suelta.

Como se observara en capitulos posteriores, la definicion del perfil estratigrafico del terreno de
cimentacion es el punto de partida para todos los analisis geotécnicos correspondientes de las
estructuras de proyecto, de ahi la importancia de que estos sean claros y estén completos. En este punto
el geotecnista tendra la oportunidad de evaluar si la informaciéon con la que cuenta es suficiente o es

necesario programar nuevas pruebas de laboratorio ¢ incluso de exploracion adicional de campo.

4.4. Andélisis de propiedades mecanicas de suelos finos blandos.

Los dos tipos de materiales que conforman la alternancia estratigrafica del terreno de cimentacion (arcilla
y arenas), se analizan ahora a partir del comportamiento esfuerzo-deformacién-tiempo observado con la
ejecucioén de las pruebas mecanicas de laboratorio. Ello conduce a establecer en forma aproximada cual

seria su respuesta al someterlos a los esfuerzos reales in situ.

En este analisis se acepta que las muestras de suelo ensayadas son representativas de los diferentes
estratos de materiales y de sus condiciones naturales. Aunque algunos resultados, sobre todo los de las
pruebas de consolidacion, indiquen una posible alteracion de aquellas, segun lo que se sefala mas

adelante.

En la revisién se da mayor énfasis a los resultados obtenidos en muestras de suelos finos blandos, que
se han considerado en funcién de su profundidad, su espesor y sus propiedades cualitativas y
cuantitativas antes indicadas, los factores que mas influyen en el comportamiento mecanico de los

terraplenes de prueba y consecuentemente en el disefio geotécnico de dichas estructuras.

Laresistencia, la deformabilidad y la permeabilidad de una masa de suelo son funcidn en forma muy
importante del arreglo estructural de las particulas sélidas. Este arreglo se manifiesta en la porosidad
(n) de la masa de suelo, que se define por la relacion entre el volumen ocupado por lo poros del suelo
con respecto a su volumen total; a su vez la porosidad puede expresarse en funcién de la relacion de

vacios (e) en la forma siguiente:

€
n=—— (ec. 4.3)

:1+e
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Con esta expresion se puede calcular que para una relacion de vacios de 0.33 se tiene una porosidad del
orden de 0.25 que corresponderia con una arena o grava bien graduada y muy compacta, poco
deformable y muy resistente, mientras que otro valor de la relacion de vacios de 14 da una porosidad de
aproximadamente 0.93 similar a la de una arcilla coloidal muy blanda y deformable como la del Valle de

México.

Al conjuntar el criterio anterior con el conocimiento del origen geoldgico y con los resultados de
exploracion y laboratorio de los suelos finos en estudio, se pueden establecer dos tipos de arreglo

estructural en funcidn de la relacion de vacios.

1. Los que tienen una relacién de vacios cercana a 8 (n=0.88), asociados con estratos de poco

espesor compuestos por arcillas organicas e intercalas por vetas de turba; y

2. aquellos cuya relaciéon de vacios es del orden 3 (n=0.75), suelos que corresponden con arcillas de
alta y baja plasticidad conformando los estratos de mayor espesor del suelo en estudio. Conviene
sefalar que el promedio de la relacion de vacios encontrada al conjuntar los trabajos de

investigacion previos con los actuales es de 1.4 (n=0.58)

Desde este punto de vista, los analisis que enseguida se presentan consideran los dos tipos de
materiales por separado para poder determinar la influencia de cada uno de ellos en el comportamiento
del conjunto.

e Andlisis de los resultados generados en pruebas de compresién simple.

La Figura No. 4.6, muestra las curvas esfuerzo deformacion unitaria que se obtuvieron en los ensayes de
compresién no confinada para las muestras inalteradas de suelo recuperadas en el sondeo de
exploracion del TR-3. Se ha elegido este sondeo, porque numéricamente tiene los valores de resistencia
mas bajos respecto a los que se presentan en los cinco sitios explorados y por lo tanto se considera que
se estan revisando las condiciones mas adversa que pueden encontrarse en el terreno de cimentacion

para el disefo geotécnico.

Los aspectos que destacan son:

La consistencia natural varia entre muy suave para los estratos superficiales, a semirigida (ver tabla 4.3)

en muestras recuperadas a mas de 15m de profundidad.
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La relacion de vacios y el contenido natural de agua de la muestra M4-2 son del orden de 8 y 10veces
mas grande que los respectivos valores de las otras muestras. Si se observa el perfil estratigrafico
correspondiente se concluye que la muestra corresponde a un estrato de arcilla con alto contenido de
materia organica. La forma de su curva esfuerzo-deformacion implica un comportamiento plastico,
alcanzando deformaciones del orden de 18% para un valor del esfuerzo practicamente constante
(0.19kg/cm2). Este comportamiento se corrobora por la forma abarrilada que tomoé la probeta durante el
ensaye, sin que se generaran planos claros de deslizamiento. Se determiné un modulo de elasticidad
inicial tangente muy pequefio (15t/m?), lo que aunado con lo anterior permite concluir en que es un
estrato altamente deformable incluso cuando experimenta un incremento de esfuerzos relativamente

pequefio.

ESQOUERMAS DE FALLA
ha-2
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|
|
w; =contenido natural de agua
G = grado de saturacion
e= relacion de vacios
v= peso volumétrico natural.
DEROEMACION UNHARIAE (20 Ss= densidad de sélidos
q.= resistencia ultima
Rafresia - MianiEn Ei= Modulo de elasticidad inicial
Sondeo TR-3
Praf, Wi G Ei o s
Muestra o ! e ?3 Ss qu 3 ! 5 Clasificacian
[m] %] %] b kgdcm kg/cm
hi4-2 3.40 36 a4 913 112 272 02 1:51 Arcilla café con materia organica
hi10-2 872 36 ar 102 185 274 043 310 Arcilla griz con conchillas, arena y materia orgénica
M19-2 1562 53 100 139 175 274 055 732 |Arcila gris
251 2060 45 100 121 174 272 09z 8.70 Arcilla griz con lentes de arena fina v de materia organica

Figura No. 4.6. Resultados de pruebas de compresién no confinada (TR-3).

A medida que se profundiza en el mismo estrato arcilloso, la relacion de vacios varia entre 1.02y 1.39 y
el valor de la resistencia y del médulo de rigidez van aumentando, no obstante su comportamiento

plastico se sigue manteniendo por lo menos hasta la profundidad de recuperacion de la muestra M10-2,
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en la que se puede ver una forma abarrilada de la probeta ensayada y deformaciones del 10% para el

esfuerzo considerado de falla (0.43kg/cm?).

En la probeta M25-1 (e=1.21), la curva esfuerzo deformacion hace pensar que su comportamiento tiende
mas al de tipo elastico, con un esfuerzo de falla bien definido (0.92kg/cm?) en una deformacion unitaria
del 5%. Sin embargo, la probeta falla por un plano que sale de la base, posiblemente generado en el
momento de labrar la probeta lo que deja en tela de juicio tal resultado. De cualquier forma es claro que a
la profundidad de 20m la arcilla tiene una porosidad menor a la de los estratos superficiales y

consecuentemente sus propiedades mecanicas son menos adversas.

El ciclo de carga y descarga permite establecer que la deformacién elastica del suelo en general es del
orden 1%. Podria decirse entonces que el comportamiento dominante del suelo es mas plastico que
elastico. Esperando grandes deformaciones para incrementos de esfuerzos relativamente bajos, del

orden de 0.2kg/cm2 en los primeros 10m de profundidad y de O.4Okg/cm2 a mayor profundidad.

En el perfil estratigrafico del TR-4, se obtuvieron algunas muestras de suelo que tienen relaciones de
vacios entre 3.18 y 4.21, valores que no se observaron en las muestras indicadas en la figura anterior.

Razon por la que se considera su analisis a partir de la curva esfuerzo deformacion de la Figura No. 4.7.

Dichas muestras de suelo se recuperaron aproximadamente a 3m de profundidad, su curva esfuerzo-
deformacion sefiala nuevamente un comportamiento predominantemente plastico que produce
deformaciones unitarias entre 10% y 15% para esfuerzos de falla de 0.48 y 0.25kg/cm” respectivamente,
es decir son de consistencia natural muy suave o suave. La forma de falla de las probetas es por

deformacion sin definirse planos de deslizamiento.
Las otras muestras de suelo incluidas en la figura anterior tienen relaciones de vacios del orden 1 y su

comportamiento se considera también plastico, aunque su rigidez aumenta con la profundidad,

cambiando su consistencia natural de suave a semi-rigida

56



4.- Trabajos adicionales....
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Muestia e ! e ?3 Sz o 5 ! ) Clasificacion
[m) %] (%] b kg cm kadcm
ht5-2 312 109 a1 318 1.33 266 025 3.3 Arcilla café con materia organica
h5-3 3.37 159 93 4.21 1.3 266 045 5.2 Arcilla café con materia orgénica
hig-2 552 43 100 1.08 1.50 274 0.74 47 Arcilla griz verdaso con arena fina
hg-3 5.90 43 100 1.05 1.532 274 065 51 Arcilla gris verdaso con arena fina

Figura No. 4.7. Resultados de pruebas de compresién no confinada (TR-4).

e Andlisis de resultados generados con las pruebas de compresién triaxial no drenada no
consolidada (UU).

En la Figura No 4.8, se muestran los curvas esfuerzo deformacion, y los circulos de Mohr con el resultado
de cuatro pruebas triaxiales UU realizadas en otro tramo de las mismas muestras inalteradas de suelo del
sondeo TR-3.

Aspectos a destacar:

En cada una de las cuatro pruebas, se aprecia que los circulos de Mohr, tienen practicamente el mismo
diametro sin importar la magnitud del esfuerzo confinante, lo cual se preveia al considerar que las arcillas
ensayadas estan completamente saturadas y normalmente consolidadas en campo. De esta forma, la
resistencia al esfuerzo cortante de los estratos coloidales se puede establecer como constante con valores
iguales a los de la cohesion indicada en la figura 4.8, siempre y cuando las condiciones de disefio que se
revisen en campo prevean la posibilidad de una falla en el suelo sin permitir el cambio de volumen, proceso

que se asocia con la etapa constructiva de los terraplenes.
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Para el caso del TR-3, el valor de la cohesién se incrementa con la profundidad, pasando de 0.11kg/cm? en
3.60m, a 0.78kg/cm® en 20.80m. Este incremento también se aprecia en la rigidez del material; lo cual es
congruente con el efecto que produce el mayor esfuerzo efectivo que se tienen a mayor profundidad y desde
luego la antigiiedad de aplicacion de tal esfuerzo, haciendo que la estructura del suelo mejore reduciendo el

valor de la porosidad, para un mismo estrato.
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Figura No. 4.8. Resultados de pruebas de compresion triaxial no consolidada no drenada (TR-3)
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Los esfuerzos desviadores considerados maximos, se tienen para valores de deformacion unitaria
relativamente grande, en general mayor al 10%; ademas, la forma de las curvas esfuerzo-deformacion no
tienen un punto de falla definido, lo que corrobora el comportamiento predominante plastico que se
identificd con las pruebas de compresiéon simple. Esto es importante porque conduce a establecer que
para ciertos niveles de incremento de esfuerzo, (del orden de los indicados en el parrafo anterior) la

deformacion sera el parametro que rija en el disefio geotécnico,

La variacion con la profundidad de la cohesion y del médulo de elasticidad tangencial inicial, para el suelo

de apoyo de los 5 terraplenes de prueba, se muestran en la Figura No. 4.9.
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Figura No. 4.9. Resultados de pruebas de compresion triaxial no consolidada no drenada

Como se puede observar, la dispersion de valores es grande, sin embargo, los datos mas pequefos
corresponden con los del TR-3, cuyas graficas se han analizado anteriormente. Desde luego, cada
terraplén de prueba debe disefarse con las propiedades mecanicas correspondientes a las condiciones

estratigraficas particulares.

e Andlisis de resultados generados con las pruebas de compresién triaxial consolidada no
drenada (CU).

Las caracteristicas generales del comportamiento esfuerzo deformacion que se tuvieron en las pruebas
triaxiales que simulan la consolidacion del terreno de apoyo bajo una carga y su posterior falla repentina,

se muestran esquematicamente en la Figura No. 4.10. Para establecer una ley de resistencia confiable en
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el diagrama de Mohr, cada prueba se hizo con tres probetas consolidadas bajo un esfuerzo de

confinamiento isétropico diferente en cada una de ellas.

Los cuatro casos presentados en la figura indicada corresponden al perfil estratigrafico del TR-3. Sin
embargo, el analisis que ahora se hace podria aplicarse de igual manera a los resultados obtenidos para

cualquiera de los otros sondeos.

Los aspectos que se destacan son:
Entre mayor sea el esfuerzo de consolidacion en la primera etapa de la prueba, su resistencia al esfuerzo

cortante aumenta en la etapa de la falla.

Los tres circulos de Mohr para cada prueba, pueden ligarse con una linea recta tangente a ellos, la cual
representa la ley de resistencia al esfuerzo cortante, en la que se distingue un valor de la cohesion
aparente (interseccion de dicha linea con el eje de las ordenadas) y un valor del angulo de friccién interna

(inclinacién de la linea tangente respecto a la horizontal).

Por ejemplo para la muestra M10-3 ubicada entre 8.85 y 9.10m de profundidad, su ley de resistencia

seria:

7=0.14+0,tan37° [kg/cm?] (ec. 4.4)
(las variables ya fueron definidas anteriormente)

Para alcanzar el esfuerzo considerado de falla en cada probeta, se tuvieron que generar deformaciones
unitarias del orden de 10% o mas, lo que hace pensar en un comportamiento predominantemente
plastico. Aunque no se presentan aqui los esquemas que muestran la forma de falla de las probetas, en
general no se tuvieron planos de falla definidos, sino deformaciones diversas en las probetas, lo que
refuerza la hipétesis del comportamiento predominantemente plastico (grandes deformaciones a partir de

cierto nivel de esfuerzo) del suelo.
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Figura No. 4.10.

Resultados de pruebas de compresién triaxial consolidada no drenada (CU)
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En las Figura No. 4.11, se muestra la variacién de la cohesién y del angulo de friccion interna con la

profundidad, para cada uno de los cinco terraplenes de prueba.

Cohesién ( kg/cm2) 6 (°)
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 10 15 20 25 30 35 40
0+ S I B s A 0 T TTT TTT T TTTT
[ [N EEN (N e LT B L B S B s T el S IS S
I [REEERN (N RN RN L L O O A A B
(- - " Ta aT - aT ] rrT TCATM mT 1T rTnT
Fld — = — F o — =+ — 4 4 -+ i e B B e = Al
o L ?H R i ? Lot a9y 19
[ [N EEN L} e [N il I I RN
514y I A L M B 5 T t e | i
L < U I A A S R oL N I
[ [~ R =R [NEEN RN HH\* ol [ | [N
[ (REmEEN (N e i s Bl B el e i B Sl s B
I o1 [ [N RN T
[ R EEN (N e [ b (N ! [N
- =@ T~ T A rT it Il B Bl el B il iy Bl
10 41 L L1 I | 10 [ L1 (I | [
[ [N EEN (N e P b (N ! [
- (- - " T AT - ITm(rmT —_ A e e A e
£ O A v O A E s N
w I RN [N NN RN - [ I [ ! [
g - - T T T aTnrimT E [~ TrarTmg T s aT T T T e T e
I [N +H [N R R i e
15 1! (N [ (N e 15 bt [ [ | [N
[ ol 1|11 (N e [ T [P T TTTT
Fld— — = HiH = —lH+ — 4+ -4 1+ i et b Bl e Bl s Bl
I RN AN N L L A A S A
[ [N EEN (N e (R i [N I [N
[k R e p— + =t b ddg =4 — 4+ — — 4+
Lo i g m TR R N | m TR
Il REERRE [N 1| —e-TR2|I [N [ [ I
20 1 . R T 204 0 ] o || B-TR2
Lio___rfua® ia g © 3 Lol %11 - 1] o TR3
[ [N (N 1| —o—TR4 || [ [ [ |
e At B i PR 290 1 Forr g - ot - | O TRA
Ty A B I L b b [ ! —o—TR5
I [REEERN (N RN RN b (N [ |
(- - " Ta aT - aT ] rrT ”TV"YT\’\"\’\‘T**\T]’**Y’“TF\‘T“
25 L1 I L Ll 25 | L1l L1l I Ll

Figura No. 4.11. Resultados de pruebas de compresion triaxial consolidada no drenada (CU).

Para la cohesién, el rango de dispersion es considerable, de la misma forma en que se sefialé en el
capitulo 2, sin embargo, los pocos datos que ahora se muestran tienden a concentrarse alrededor de

0.2kg/cm?, practicamente a cualquier profundidad.

En cuanto al angulo de friccién interna, la dispersion también es importante, aunque en los primeros
10m se observa una tendencia a un valor del orden de 23?%, el cual es cercano al promedio de 20°

indicado como valor promedio en el analisis de resultados que se hizo en el capitulo 2.

Se destaca el hecho de que para el TR-3, que tuvo los valores mas bajos de la cohesién aparente en las
pruebas tipo UU, ahora muestra los valores del angulo de friccion interna mas grandes, incluso por arriba
del promedio general descrito en el capitulo 2. Este hecho se atribuye a la posible existencia de lentes de
arena en la probeta de suelo, que permitieron una mayor velocidad de drenaje del agua de los poros
durante la etapa de consolidacion y consecuentemente un incremento en el esfuerzo efectivo y en el
angulo de friccion interna en la etapa de falla. En el disefio del terraplén correspondiente, no se
recomienda utilizar estos datos sino los valores promedio que se han obtenido en esta campana de
trabajos y en las anteriores. Para los otros terraplenes de prueba, se podrian emplear los valores de
resistencia indicados en la figura anterior.
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En el disefio geotécnico de los terraplenes de prueba deberan utilizarse los resultados de las pruebas
triaxiales rapidas, considerando que la velocidad de construccion no dara tiempo a la disipacion de la
presion de poro que se va generando en los suelos coloidales. La condicidon mas critica, seria cuando se

hayan construido completamente los terraplenes.

e Analisis de resultados generados con las pruebas de consolidacion unidimensional.

En este analisis se presentan por separado los resultados graficos de los dos tipos de suelos
identificados anteriormente en funcion de la relacion de vacios. El objetivo es comparar dicha informacién
y tenerla en cuenta en el disefio geotécnico de los terraplenes, de los drenes verticales y de la

instrumentacion correspondiente.

En el inciso a) de la Figura No. 4.12, se presentan las curvas de compresibilidad obtenidas para los
materiales con relacion de vacios (e) del orden de 8. En el inciso b), la misma grafica para los suelos que
predominan en el terreno de cimentacidon y que tienen una e entre 4 y 0.6, con un valor promedio del
orden de 1.4, segun los datos mostrados en la figura No. 2.8 del capitulo 2. En la parte inferior de cada
gréfica, se han incluido algunos valores de propiedades indice y mecanicas de las muestras ensayadas
que ayudaran a comprender mejor los resultados.

En la gréafica del inciso a):

Las altas relaciones de vacios corresponden con contenidos de agua del orden de 400% o mas, con
limite liquido, en general, menor que el contenido natural de agua y con indice plastico mayor de 100%.
Ademas, el numero de golpes en la prueba de penetracién estandar (N), arriba y debajo de la profundidad

de recuperacion de cada muestra fue cero 6 uno en el mejor de los casos.

Utilizando el criterio de Casagrande se determiné el esfuerzo de preconsolidacion (P.) en las curvas de
compresibilidad. Apoyados en el perfil estratigrafico de cada sondeo, se estimé el esfuerzo vertical

efectivo existente in situ a la profundidad de recuperacion de la muestra, y de la comparaciéon de ambos

i . P
esfuerzos, se establecio que los suelos en general estan normalmente consolidados | OCR=—-% =1
Oy
lo que ayuda a entender la forma de las curvas de compresibilidad en las que la rama de recompresién®

practicamente no existe y solo se aprecia la parte recta de la rama virgen.

También se le llama rama estructurada. A la rama virgen se le puede decir por lo tanto rama no estructurada. Al esfuerzo de preconsolidacion
también se le identifica como esfuerzo de fluencia.
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Figura No. 4.12.- a) Curvas de compresibilidad para suelos con e=8. b) para materiales con e=3 o menor.
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La pendiente de dichas curvas (de la rama virgen), a la que también se le conoce como indice de
compresibilidad es del orden de 4.33, valor que cae en el rango de los suelos altamente compresibles,
es decir, para pequefios incrementos de esfuerzos se tienen una disminucién importante en la relacion de
vacios y por lo tanto de su volumen. De acuerdo con la referencia 12, el indice de compresibilidad se

puede relacionar con el cambio de volumen de un suelo de la siguiente forma:

Cc Compresibilidad.
0.00-0.19 Baja
0.20-0.39 Media

0.40 o mayor Alta a muy alta.

Por ejemplo, al comparar el cambio en la relacion vacios (Ae), que se produce en el rango de presiones

que generan las curvas de compresibilidad anteriores, con la relacion de vacios inicial, se observa que

se produce una disminucion del orden de 50% respecto a esta ultima.

En la misma figura, puede notarse que la pendiente (indice de expansividad) de las lineas que
representan la descarga de la prueba, es practicamente la misma para las cuatro curvas; su valor es
0.49, es decir, aproximadamente 0.11 el valor de Cc. Ya que estos suelos estdn normalmente
consolidados, cualquier incremento de carga caera en la rama virgen de la curva de compresibilidad y por

lo tanto se esperan deformaciones verticales importantes de dichos estratos.

Los estratos que tienen estas caracteristicas (e=~8) se han identificado en el suelo de apoyo del TR-3 y en
menor medida en el del TR-4, con espesores del orden de 1.5 y 0.5m respectivamente. En los otros

terraplenes de prueba dichos suelos no se encontraron.

En la gréfica del inciso b):

Como puede notarse en la tabla ubicada abajo de la curva de compresibilidad correspondiente, la baja
relacién de vacios puede correlacionarse con un contenido natural de agua que es cuando mucho del
orden de 100% (TR-3), pero en general es menor de 60%. El limite liquido llega a ser de 60% vy el indice
plastico maximo de 37%. Es decir, son materiales arcillosos de baja a alta plasticidad, completamente
diferentes a los mostrados en la parte a) de la figura 4.12. Aunque el nimero de golpes en la prueba de

penetracion estandar indica que también son materiales blandos.

En el inciso b) de la figura 4.12, se distinguen dos tipos de curvas en funciéon de su geometria y de la
profundidad. Para la muestra ubicada a 3.9m de profundidad, se aprecia un comportamiento muy
semejante al que tienen las arcillas organicas con e=8, es decir, solo se distingue la rama virgen de la
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curva, lo que concuerda con lo antes anotado, en cuanto a que a dicha profundidad, el terreno de apoyo
esta normalmente consolidado y se tienen las relaciones de vacios mas altas, en este caso del orden
de 1.8. A medida que se va profundizando, la relacion de vacios diminuye y el comportamiento indicado
por las curvas de compresibilidad va cambiando, ahora comienzan a distinguirse dos pendientes para el
tramo de carga, que se asocian con la rama de recompresién y la rama virgen. La forma de las curvas,
hace dificil determinar el punto de inflexion que separa los dos tramos, induciendo a pensar en la
posibilidad de que las muestras de suelo hayan sido remoldeadas en demasia y por ello se tienen esos
resultados. Si se acepta que no es un efecto de remoldeo y se hace uso del procedimiento de
Casagrande para encontrar la carga de preconsolidaciéon y por lo tanto los dos tramos de la curva, se

llega a concluir que dichas muestras estan preconsolidadas con una OCR que variade 1.2 a 2.5.

El indice de compresibilidad (pendiente de la rama virgen) para la muestra a 3.9m es Cc=0.63 (solo
15% de los suelos con e=8) y para las otras muestras se puede considerar igual a 0.27 (6% de los suelos
con e=8). Para el primer caso la compresibilidad del suelo se considera todavia alta y para los segundos

la compresibilidad se puede establecer como media, segun lo descrito en parrafos anteriores.

La pendiente del tramo de recompresidon (Cr) se ha estimado del orden de 0.08. Aun cuando en el
grafico no se presentan las curvas en el tramo de descarga, su pendiente (indice de expansividad) es

del orden de 0.04, aproximadamente el 8% del valor que tienen las mismas curvas con e=8.

Los datos anteriores, muestran que los espesores de suelos finos que mas predominan en el
terreno de cimentacidn tienen parametros de deformabilidad ente 6 y 15 veces mas pequefios de

los que tienen los suelos altamente organicos e=8.

En general la curvas de compresibilidad, tienen una configuracion geométrica muy semejante en las
muestras de suelos que estan mas alla de 5.0m de profundidad y que tienen una relacién de vacios
menor de 3. En ninguna curva se define con claridad el punto de inflexion entre la rama de recompresion
y la rama virgen ya que se tiene una transicion suave, que hace pensar en la posibilidad de que las
muestras de suelo hayan sido alteradas durante su manipulacion, efecto que hasta la fecha no tiene un

procedimiento claro de evaluacion®.

Continuando con el analisis de los resultados de laboratorio de las pruebas de consolidacion ahora se

presentan los resultados del modulo de compresibilidad volumétrica (m,), el cual compara el cambio

6 Terzaghi y Peck en 1976 propusieron la construccion de una curva de compresibilidad para las condiciones reales in situ a partir de las curvas
obtenidas en laboratorio para suelos normalmente consolidados. Y por la misma época Schmertmann, hizo lo propio para muestras
preconsolidadas (Ref. 13). Ambos procedimientos se aplicaron en este caso, concluyendo que las graficas de las muestras normalmente
consolidadas practicamente coinciden con la curva teérica; lo que no sucede en las curvas de las muestras preconsolidadas. Sin embargo, todas las
muestras de suelo fueron manipuladas en forma semejante, asi que no esta claro tal efecto. Pudiera deberse a la propiedades estructurales del
material..
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de volumen (Ae) que sufre la probeta del suelo por cada incremento de esfuerzo efectivo (Ac'), con el

volumen inicial de dicha probeta (1+e), segun la siguiente expresion:

m _he (ec. 4.5)
" Ac'(l+e) o

La deformacién volumétrica unitaria de la probeta se calcula como:

Ae , g,
=——,asique m, =
+e Ao

(ec. 4.6)

\ !

Es decir, m, representa el inverso del modulo de rigidez en una curva esfuerzo-deformacion unitaria. En

teoria, podria considerarse con un valor constante para la rama de recompresién y otro para la rama
virgen de la curva de compresibilidad si ésta es construida en el espacio ¢, vs Ac’ (Ref. 15). Sin embargo,
se considera mas facil de calcular a partir de la curva de compresibilidad dibujada en el espacio e vs Ac’

(ver la figura 4.12), lo que daria un valor diferente para cada incremento de carga, tal como se indica en
la Figura No. 4.13.
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Figura No. 4.13.- a) Variaciéon de m, para suelos con e = 8. b) m, para materiales con e<3.

El cambio en la relacion de vacios es motivado, principalmente, por el movimiento que sufren los granos
del suelo al ser forzados a ocupar posiciones mas estables (reduccion de huecos que forman las
particulas solidas del suelo y el agua, considerados incompresibles) , haciendo que el material se vuelva
menos blando. De esta manera la deformabilidad de un material serd exclusivamente, funcién de la
facilidad con que los granos que forman la estructura de un suelo puedan cambiar de posicion y por
consiguiente, del tipo de estructura del material. Asi pues la deformabilidad de un suelo depende de la

rigidez y oquedad de su estructura.
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En los suelos normalmente consolidados con alto contenido de materia organica (e=8), cuyo valor de
m, esta representado por la grafica del inciso a) en la figura interior, se observa que la estructura del
suelo es muy sensible cuando el esfuerzo al que es sometido en la prueba de consolidacién es cercano
al esfuerzo efectivo que tenia in situ (0.25kg/cm2), registrandose en éste rango, los mayores cambios de
la relacién de vacios y por consiguiente los mayores valores de m, para la magnitud de incremento de
esfuerzo utilizado. Después de este rango, las particulas sélidas del suelo tienden a acomodarse mejor
haciéndose menos sensibles a los cambios de esfuerzos empleados en estas pruebas, y por consiguiente

el valor de m, tiende a disminuir.

En los estratos de suelos finos preconsolidados con poca materia organica y relaciones de vacios
maxima de 3, la variacion de m, en el rango de incremento de esfuerzos empleados en estas pruebas, se
presenta en el inciso b) de la figura 4.13. Las curvas dibujadas son muy semejantes entre si y tienen la
forma tipica en que varia m,, es decir, a medida que se van consolidando las probetas con un mayor
esfuerzo, las estructura del suelo se va cerrando, y se vuelven menos sensibles a los cambios de

esfuerzos.

De lo anterior se podria concluir que: en los suelos que tiene relaciones de vacios del orden de 8, los
cambios que sufre su estructura durante el proceso de consolidacion son importantes, generandose un
posible rompimiento de ella cuando el esfuerzo a que es sometida tiene un valor cercano al de
preconsolidacién. Para los suelos con relaciones de vacios menor de 3, la continda disminucion del valor
de m,, con el incremento del esfuerzo, hace pensar en que la estructura del suelo nunca se rompe, sino

que siempre tiende a lograr un mejor acomodo de las particulas sélidas con el incremento del esfuerzo.

Si la probeta del suelo en el consoliddmetro representa una capa de suelo de espesor H y area A,

comprimida por un esfuerzo uniforme Ac’, que produce una deformacidon AH, la reduccion de volumen

(AV) puede expresarse como:
AV =AH - A
Y la deformacion volumeétrica unitaria (e,):

AV _AH-A _AH

&, = = ~AH=¢,-H
V H-A H
Por otro lado m, se define como:
&
m, =—" por lo tanto  AH =m AcH (ec. 4.7)

69



4.- Trabajos adicionales....

Es decir, se llega a una expresion que permitird calcular el asentamiento que sufrird un cierto estrato de
suelo de espesor H, al conocer el incremento de esfuerzos a que estara sometido, y su respectivo valor

de m,.

Para el caso en estudio, el valor de m, a utilizar en los analisis de asentamientos se ha establecido en las

graficas de la figura 4.14 y en un capitulo posterior se presenta un ejemplo de célculo.

Curvas de consolidacion:

Para cada uno de los incrementos de presion se lleva un registro del progreso de la deformacion a través
del tiempo. Con estos datos se construye una grafica en escala semilogaritmica llamada curva de
consolidacion. Tomando como referencia las hipétesis de la teoria de consolidacién de Terzaghi, dicha
curva permitiria establecer dos procesos por los cuales ocurre la deformacion en la probeta del suelo; el
primero estaria representado por la zona AB de la curva mostrada en la Figura No. 4.14, el cual esta
gobernado principalmente por la expulsién del agua de los poros del suelo saturado que esta sometida
a una presion mayor de la hidrostatica y tiende a su estado de equilibrio transmitiendo dicha presion a las
particulas sélidas del suelo, haciendo que el esfuerzo efectivo se vaya incrementando y se tenga una
reduccion de volumen. A este proceso se le llama consolidaciéon primaria. El segundo estaria
caracterizado por la zona BC de la misma figura y corresponde a un proceso en el que se considera que
el esfuerzo efectivo permanece aproximadamente constante, asi que la deformacion que experimenta
la probeta de suelo, se debe a un cambio en la estructura del suelo (deformacién por cambio de forma)
y muy poco a un cambio de volumen (deformacién por expulsidon de agua). En éste proceso la
deformacion es mas lenta, su velocidad depende de la fluidez del agua que se encuentra entre las
particulas coloidales de arcilla, presentes en los suelos finos de alta plasticidad (Ref. 4);.a dicho proceso

se le conoce como consolidaciéon secundaria.

Este enfoque implica que se separen7 los efectos de consolidacién primaria y de la consolidacién
secundaria, proponiendo que esta ultima se desarrolla una vez terminada la primaria 6 que se consideren

despreciables los efectos secundarios al inicio.

En la curva deformacion-tiempo, con este ultimo parametro graficado en escala logaritmica, la
deformacion secundaria se puede considerar con un comportamiento logaritmico lineal decreciente con el

tiempo, segun lo indicado en la figura 4.14.

7 Existe otro enfoque de analisis (Sukjle, 1957; Marsal, 1961; Bjerrum, 1967; Zeevaert, 1986; Leroueil et al 1987; Crawford, 1986) que supone
que tanto la consolidacion primaria como la secundaria se inician simultdneamente; implica que se obtendrian mayores asentamientos al final de la
consolidacion primaria que los calculados con la teoria de Terzaghi.
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Figura No. 4.14.- Evolucién de la deformacion con el tiempo de un espécimen de suelo, bajo un

incremento de esfuerzo efectivo (curva de consolidacion).

El punto B corresponde, tedricamente®, al tiempo en el que la presién del agua de los poros que aparecio
por el esfuerzo a que fue sometida la muestra de suelo, se ha disipado completamente. En este momento
se considera que la presion total aplicada, esta siendo soportada por las particulas solidas del suelo; se

dice entonces que se ha logrado el 100% de la consolidacion primaria.

El pardmetro con el que se determina la magnitud de la consolidacion secundaria es la pendiente de la

parte recta de la curva de consolidacion, se define como “coeficiente de compresion secundaria”, Ca

Ae
(Mesri , 1973). C, =———; donde Ae es el cambio en la relacion de vacios durante el intervalo de

Alogt
tiempo Alog t.

Otra manera usual de definir el “coeficiente de compresion secundaria” es mediante el incremento en la

deformacion volumétrica, Ac.

. = Ae  C,
“  Alogt 1+e

H
Ag = ?,‘ AH es el cambio de altura de la probeta, y H es la altura inicial de la

probeta.

8 . . S . . T
Procedimiento empirico propuesto por A. Casagrande. Cuando las curvas de consolidacién no tienen una forma con la que sea posible distinguir
los dos procesos de deformacion, se puede recurrir a otro método empirico propuesto por D. W. Taylor.
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En los suelos con un g, menor de 0.1% la “compresién secundaria” no es significativa; asimismo, el valor
de ¢, rara vez es mayor de 10% (Ref. 4). Investigaciones de laboratorio, han permitido concluir que los
factores que intervienen en el valor del “coeficiente de compresion secundaria” son: (Mesri 1973, 1987)
tiempo de permanencia de la carga, nivel de esfuerzos, relacion de incremento de carga, tipo de

estructura, estado de esfuerzos y velocidad de deformacion (Ref. 14)

La magnitud de ¢, ha servido para clasificar la deformacion secundaria de los suelos, como se muestra
en la Tabla No. 4.4° (Ref. 4).

Tabla Mo. 4.4.- Clasificacion de los suelos
basada en el coeficiente de compresion
secundaria (Mesri 1873,
Coeficiente de Compresibilidad
compresion secundaria secundaria,
Zxen parcentaje (%),

<02 My baja

0.4 Baja

0.8 Media

L& Alta

3.2 Moy alta

»0.4 Extremadamente alta

Para establecer la influencia de la consolidacién secundaria en el caso en estudio, se presentan
algunas curvas de consolidacién tipicas obtenidas de los trabajos de laboratorio. En primer lugar se
muestran en la Figura No. 4.15, las que se registraron para suelos con relaciones de vacios del orden

de 8, y en donde se tiene una importante cantidad de materia organica.

En dicha figura, se aprecia que las curvas de consolidacion tienen diferentes caracteristicas geométricas
que no se parecen mucho a la presentada en la figura 4.14, salvo para la presién mas alta de 4.Okg/cm2.
Lo cual confirma lo descrito antes, en cuento a que el nivel de esfuerzos influye en la forma de las

curvas de consolidacion.

Esta tabla ha sido generada a partir de la revision de un gran ntimero de resultados en pruebas de laboratorio en ciertos suelos, por lo que su
utilizacion esta limitada exclusivamente a tener una idea general del tipo de suelo con el que se esta trabajando.
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Figura No. 4.15.- Curvas de consolidacion tipicas del suelo en estudio con e = 8. Cada curva es producto
del esfuerzo que se indica en kg/cmz.

Como se anotd, estas muestras corresponden a materiales normalmente consolidados con esfuerzo
efectivo de consolidacion del orden de 0.25 kg/cmz. Este dato sirve ahora para referir en la figura anterior,
que las curvas de consolidacion obtenidas para esfuerzos menores o iguales a dicha presion, tienen una
variacion practicamente lineal y es dificil establecer con el procedimiento de Casagrande cual es la rama
de compresion primaria y cual la de secundaria. Para presiones hasta de 2kg/cm2, en la mayoria de las
curvas se observa una pequefia concavidad hacia abajo, pero tampoco es posible establecer las
fronteras de los diferentes procesos de deformacién. Finalmente, para presiones de 4kg/cm2 las curvas
de consolidacion tienen una forma muy semejante a la indicada en la figura 4.14, con la cual el

procedimiento de Casagrande ayuda a establecer la magnitud de la compresién primaria y secundaria.

Para los casos en que no aplica el procedimiento empirico de Casagrnadem, se empleara el método de
D.W. Taylor para obtener las fronteras de los dos tipos de deformacion (primaria y secundaria), segun lo

que se aprecia en la Figura No. 4.16.

10 Este método se basa en las hipétesis de la teoria de consolidacion de Terzaghi. Establece que la curva teodrica de consolidacion resulta recta
hasta un punto cercano al 60% de consolidacion cuando se le grafica contra la raiz del factor tiempo. Si se prolonga este tramo recto, se observa
que para el 90% de consolidacion, la abscisa de la linea prolongada debe multiplicarse por 1.15. (Ref. 3.10)
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Figura No. 4.16.-

Método de Taylor para encontrar las fronteras de consolidacién (primaria y secundaria)

para esfuerzos (0..125 y 1.50 kg/cm?) donde el método de Casagrande no aplica porque
no se definen las diferentes ramas de consolidacion.

La informacién anterior permite el calculo de diferentes parametros de consolidacién del suelo. Sin
embargo, lo que se quiere resaltar aqui, es que la magnitud de la consolidacidn primaria corresponde
aproximadamente con el 55% de la deformacion total registrada en cada uno de los incrementos de
carga y el restante 45% seria la deformacion secundaria. Esto es muy importante cuando se quieran
tomar decisiones en cuanto a la necesidad de colocar algin tratamiento para acelerar la deformacion
vertical del terreno de cimentacién, por ejemplo utilizando drenes verticales, cuya funcion es acelerar la
parte correspondiente a la denominada consolidacion primaria (cambio de volumen del suelo) y que en

este caso so6lo ayudaria a alcanzar en un menor tiempo el 50% de la deformacion total, en los estratos
que tienen un alto contenido de materia organica y una alta relaciéon de vacios.

Para los mismos materiales pero sometidos a una presiéon mucho mas grande (4kg/cm2) que la de
preconsolidacién, la curva de consolidacion tipica tiene la forma indicada en la Figura No. 4.17, en la

que si se puede hacer uso del Método de Casagrande para determinar los limites de la consolidacion
primaria.
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Figura No. 4.17.- Método de Casagrande para encontrar las fronteras de consolidacién (primaria y
secundaria)..

Para este caso, la magnitud de la deformacion primaria comparada con la deformacién total que
produce el esfuerzo de consolidacion, es del orden del 70%, y el restante 30% corresponde con la

consolidacién secundaria, en el rango de datos medidos en el laboratorio.

Un dato muy importante que se destaca es que el tiempo en que se produce la mayor parte de la
consolidacién primaria para cualquier nivel de esfuerzos, esta entre 25 y 50min para los casos
mostrados en la figura 4.15. Con esta informacion y los datos del perfil estratigrafico del TR-3, en donde
el espesor de los suelos finos con e=8 es el mayor de los sitios explorados, se pude hacer un calculo
(bajo los hipo6tesis de la teoria de consolidacién de Terzaghi) para tener una idea del tiempo que se

requiere en campo para producir la consolidacion primaria, segun lo siguiente:

2
L _H,
2
tz H 2
Profundidad (m) Ezpeszar drenado H 1o 5k |t oo (Campo)
De A (i) () mir meses
3z 40 0.s 2 lados 0.4 =0 2
45 6.2 1.4 2 lados i) S0 E

Es decir, se requeririan aproximadamente 6 meses para que el estrato de mayor espesor experimente la
mayor parte de su deformacioén por cambio de volumen ante un incremento de esfuerzos. Este tiempo

debe compararse con el requerido por los otros estratos compuestos por suelos finos.
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Calculando el coeficiente de compresion secundaria determinado como g, para las curvas de
consolidacion antes indicadas, se tienen los siguientes valores con que se clasifica el suelo en funcion de
la presién de consolidacion segun la tabla 4.4.

Presion (kg/em?)| e (4 Compresibilidad
secundaria.
0,125 040-070 Media
15 2.73-3.50 Alta
4 2.70-4.30 Alta a muy alta.

Esta tabla sefiala la importancia que tiene la consolidacién secundaria de los estratos con alta relacion de

vacios, sobre todo cuando los esfuerzos inducidos son mayores a los de preconsolidacion.

Para el caso de los materiales que tienen una relacién de vacios del orden de 3, las curvas de
consolidacién se presentan en las graficas de la Figura No. 4.18.
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Figura No. 4.18.- Curvas de consolidacion tipicas del suelo en estudio con e = 8. Cada curva es producto
del esfuerzo que se indica en kg/cmz.
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En este caso, las curvas de consolidacion tienen una forma que permite determinar en ellas, con el

método de Casagrande, el punto de inflexion en que se tiene el 100% de consolidacion primaria.

Siguiendo un procedimiento semejante al descrito en parrafos anteriores, se llega a establecer, que
para estos materiales, la magnitud de la consolidacién primaria ocupa entre el 50 y 90% de la
deformacion total medida en laboratorio. EI mayor porcentaje corresponde con las curvas que se obtienen
para esfuerzos menores a los de preconsolidaciéon y va disminuyendo cuando el esfuerzo de

consolidacion se acerca o sobrepasa al de preconsolidacion.

El tiempo necesario para alcanzar el 100% de consolidacion primaria es casi el mismo bajo cualquier
nivel de esfuerzo y esta entre 11 y 25 minutos en el laboratorio (cuando mucho la mitad del tiempo que
necesitan las probetas de suelos con e=8), sin embargo, estos materiales tienen espesores importantes
en el perfil estratigrafico de los puntos en estudio, llegando a valores maximos del orden de 12m para el
caso del TR-3; por lo que al calcular el tiempo que dicho estrato requiere para experimentar la mayor
magnitud de la deformacion por cambio de volumen (consolidacién primaria) a partir de los datos
experimentales, se obtienen entre 7 y 13afios para 11 y 20minutos respectivamente de las pruebas de
laboratorio. En dicho célculo se estaria suponiendo drenaje por ambas caras y una distribucién uniforme

del incremento de la presion de poro en todo el espesor del estrato.

Para los otros cuatro terraplenes de prueba el tiempo maximo que se requeriria para alcanzar el 100% de
consolidacion primaria tomando como tiempo promedio de laboratorio 20minutos seria: TR-1 - 3.2 anos;
TR-2 - 3.6afios; TR-4 — 0.4afos y TR-5 — 5.42 ainos.

Como podra notarse los periodos de tiempo indicados, varian en un rango amplio, dejando la
incertidumbre de si conviene o no introducir drenes verticales, considerando el hecho de que el
area de rellenos comprende aproximadamente 42 hectareas mismas que tendrian que tratarse con

los drenes.

Por otro lado, el rango de variacion del “coeficiente de compresion secundaria” (g,) para estos suelos

tiene los siguientes valores que ayudan a clasificarlos segun la tabla 4.4.

Presidn (kg/cm®) Ee (%) Compresibilidad secundaria.

0.125 0.13-0.27 Media
1.5 0.34-044 Alta
4 0.45-0.05 Alta a muy alta.
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Al comparar estos resultados con los calculados para los suelos con e=8, se podra observar que la
clasificacion de la compresibilidad es la misma en ambos casos, sin embargo, para los suelos analizados

en el ultimo caso, los coeficientes de compresidon secundaria son mucho menores.

En ambos casos, se observa que el esfuerzo con que se produce la consolidacién es muy
influyente en cuanto a la magnitud de la deformacion secundaria. Cuando dicho esfuerzo es menor
que el esfuerzo de preconsolidacion, el “coeficiente de compresion secundaria” es menor que cuando la

presion de consolidacion es del orden o mayor que la de la preconsolidacion.

Dado que los terraplenes de prueba tienen caracteristicas geométricas establecidas, segun lo que se
analiza en capitulos posteriores, la presién que dichas estructuras transmitirian al terreno de
cimentacion serian maximas del orden 0.4y 0.8 kg/cmz, es decir, cercanas o mayores que el esfuerzo de
preconsolidacion, concluyendo que la consolidacién secundaria tendria un efecto importante en la

magnitud de los asentamiento totales.

Con el “coeficiente de compresion secundaria” se puede calcular en forma sencilla y con suficiente

aproximacion practica (Ref. 4) el asentamiento por consolidacion segun la siguiente expresion:

t
e, =&, logl — (ec. 4.8)
100

g, = deformacion volumétrica en porcentaje.
&, = Coeficiente de compresién secundaria.
t = tiempo

t100 = tiempo para el 100% de consolidacién primaria.

Por ejemplo suponiendo como valor de t;qo, 13meses para un estrato de 3m drenado por ambos lados y
utilizando algunos de los valores del coeficiente de consolidacion secundaria (g,) antes anotados se
puede construir la grafica de la Figura No. 4.19, en que se observa como se presentaria la deformacién
secundaria en porcentaje con el paso del tiempo. Los valores mas grandes de g, en dicha figura
corresponden con los suelos con relacion de vacios del orden de 8, véase como tales suelos producen
una mayor de formacion con el paso del tiempo, aunque ésta depende del espesor del estrato y de las
condiciones de drenaje; otro aspecto que se destaca es que la curva tiene una gran pendiente aun
después de 10 afios, es decir después de ese tiempo se seguirian teniendo grandes deformaciones por
consolidacion secundaria. Lo cual no sucede para los suelos con relaciones de vacios menores a 3, en

donde rapidamente (2-4 afnos) la pendiente tiende a ser asintotica con la horizontal.
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Figura No. 4.19.- Variacion de la deformacion secundaria con el tiempo (t) para algunos de los valores del
“coeficiente de compresion secundaria” (g,) que tienen los suelos del terreno en estudio.

Como podra deducirse, este es un procedimiento sencillo de célculo en el que sélo hace falta establecer
el valor del “coeficiente de compresion secundaria”. Existen otros criterios de analisis que se basan en
otras hipétesis y su interpretacion se hace utilizando modelos reolégicos. Dichos criterios pueden

revisarse en las referencias bibliograficas indicadas al final del capitulo.

4.5. Anélisis de propiedades mecénicas de suelos predominantemente arenosos.

Las estratos de arena en general tienen cuando menos 12% de materiales finos (arcilla de baja
plasticidad) con relaciones de vacios del orden de 1.5, es decir menor al que tienen las estratos de
arcillas no plasticas antes analizadas; el numero de golpes (N) en la prueba de penetracion estandar es
minimo de 10 en los estratos superficiales (0-5m de profundidad) y se incrementa para los estratos
existentes a mayor profundidad siendo en el peor de los casos de N=10 (para estratos aislados) pero
podria estimarse un promedio conservador de N=30 en forma general. En los trabajos de investigacion
geotécnica indicados en el capitulo dos, se hicieron un par de pruebas triaxiales consolidadas no
drenadas (CU) en muestras de dicho suelo ubicadas aproximadamente a 1m de profundidad,
encontrando valores de cohesién aparente de 2.0t/m? con angulo de friccion interna minimo de 32° y
médulo de rigidez minimo del orden de 20kg/cm?, valores de resistencia que podrian emplearse en el
disefio geotécnico de las nuevas estructuras. Para los estratos de arena mas profundos donde N es
mayor que en la superficie la informacion anterior podria incrementarse tomando como referencia las

correlaciones empiricas que mas adelante se indican.
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La forma de las curvas esfuerzo-deformaciéon generadas con las pruebas antes indicadas, muestra un
comportamiento predominantemente elastico, en que el esfuerzo de falla se define perfectamente para
deformaciones unitarias maximas del orden de 5%.

En la mayoria de los estratos arenosos, el Unico parametro de referencia que se tiene para definir sus
propiedades mecanicas es el que resulta de la prueba de penetracion estandar, por o que en seguida se
presentan algunas correlaciones para obtener dichas propiedades a partir de N.

e Modulo de rigidez a partir del numero de golpes (N) en la SPT (Ref. 16)

E=5N+15)
Arena B =180+75N

E=1152a 2200n &
Arena arcillosa | £=32(0+13)

Arena limoza E=3N+6

Arena con grava E=12IN+6]

E Maodula de rigidez en kgdom?

Es decir para este caso al considerar arenas arcillosas el valor de E seria igual a 47kg/cm? para N=10
y de 110kg/cm? para N=30.

e Determinacion de la compacidad relativa, del angulo de friccion interna y del moédulo de rigidez para
arenas:

| compacidad | Angulo de E
Ml Descripcian . T "
relativa friccian interna ki

0--4 MLy suelta 0-15% 2587 100
5--10 Suets 16-35% 28-30° 100-250
11--30 hedia 36-65% 30-36° 2a0-500
31--50 Compacta BE-B5% 36-41° a00-1000

=50 Moy compacta B5E-100% =41 =1000

Correlacion para determinar el angulo efectivo de friccion interna en suelos granulares, Hatanaka y
Uchida (1996).

¢ =-/20N +20
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Para N=10 ¢’=34° para N=30, ¢'=44°; valores que son muy superiores a los determinados con las dos
Unicas pruebas mecanicas antes citadas, por lo que se recomienda utilizar los datos de éstas ultimas

por considerar que son mas confiables.

Conviene anotar que algunos autores proponen corregir el valor de N obtenido en campo, por efectos de
profundidad (esfuerzos de confinamiento) y dilatancia que tiene que ver con la velocidad con la que el
agua puede desplazarse al momento de hacer la prueba. Sin embargo, dichas correcciones en general
tienden a incrementar el valor de N, por lo que aqui no se efectuaran tales correcciones, aunque se

recomienda su consulta en las referencias 15y 16.
Finalmente, por las propiedades indice de los suelos granulares arcillosos, se considera que no son estos

los que regiran el disefio geotécnico de las estructuras, sin embargo no debe soslayarse su influencia en

tal diseno.
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5. PROPUESTA DE ANALISIS PARA DETERMINAR LAS
CARACTERISITCAS GEOMETRICAS CONVENIENTES
DE LOS TERRAPLENES DE PRUEBA.

5.1.Aspectos generales.

Este capitulo plantea un criterio de andlisis para responder una pregunta elemental y a la vez

fundamental de los terraplenes de prueba:
¢,Cuales deben ser las caracteristicas geométricas de los terraplenes de prueba?

Resulta de sentido comun anotar que la respuesta debe ser: las dimensiones de los terraplenes de
prueba seran tales que el comportamiento mecanico (esfuerzo, deformacion, su relacién y su evolucién
con el tiempo) inducido al suelo de apoyo sea similar al que exhibira el terreno de cimentacion sujeto al

efecto de la presencia de las obras reales.

Para lograr tal efecto, es necesario que se observen los siguientes cuatro puntos:

1. Que los modelos guarden una proporciéon geométrica (lado largo/lado corto), igual o casi igual a la
que tendrian las estructuras definitivas. Ello permitira que el estado de esfuerzos y de
deformaciones inducido al terreno de apoyo sea bidimensional o tridimensional tanto en los
terraplenes de prueba como en las obras reales, es decir, si el relleno real es de forma rectangular
los modelos tendran que tener esa misma forma. El efecto tridimensional se entiende como aquel en
el que una nueva estructura produce un cambio de las condiciones iniciales del suelo de apoyo en las
tres direcciones: vertical, y en las dos direcciones ortogonales del plano horizontal. Por ejemplo, un
terraplén de seccion cuadrada o circular, que transmita al terreno de cimentacion una carga uniforme,
inducira en éste un estado de esfuerzos tridimensional, ya que la magnitud del incremento del
esfuerzo vertical en cualquiera de los lados (puntos 1 y 3 de la Figura No. 5.1 para L/B=1), es la
misma, y por lo tanto, en un plano horizontal ubicado a cualquier profundidad, el incremento del
esfuerzo horizontal en direcciones ortogonales tendra la misma magnitud, al considerar al suelo como
un medio ideal, elastico, isétropo y homogéneo. Esta idealizacion del suelo dista mucho de su
condicién real, sin embargo, la practica ha demostrado (ref. 15) que para la mayoria de los casos se
logra una estimacién suficientemente aproximada de los fendmenos reales, aunque nunca deben

tomarse sin criterio del ingeniero.

El efecto bidimensional se entiende como aquel en el que una nueva estructura produce un cambio
importante de las condiciones iniciales del suelo de apoyo en dos direcciones: en este caso, vertical y

una horizontal. Esta condicién es perceptible en los terraplenes de seccion rectangular para L/B>1, y
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se acentua cuando esta relacién se aumenta. Al analizar los resultados de incremento de esfuerzo
vertical en los puntos 1 y 3 de la Figura No. 5.1, se puede apreciar como mientras en el punto 1
practicamente se mantienen los mismos resultados sin importar la relacion L/B>1, en el punto 3 la

influencia se va incrementando mientras L/B aumenta. Este analisis permite concluir el efecto

bidimensional que produce, en el suelo de apoyo, un terraplén de seccion rectangular.

LTI L e
I

3 Ny

Terraplén visto en planta

PUNTO (1)

Factor de Influencia (1)
0 0.1 02 03 04 05 0

041

PUNTO ( 3)

Factor de

02

Influencia (1)
03 04

0.5

/
1 \/// i

Z/B
\
~¢
\6’,
Z/B

/
//

4 o 4
sl f/= - 5 |
a B = ancho
f/” L =largo
6 Z = profundidad I 6 -
P = carga

Figura No. 5.1.- Graficas que muestran el efecto de la geometria de un terraplén en el incremento del esfuerzo
vertical en el suelo de cimentacion bajo los tres puntos (1,2,3) indicados.
Las graficas se obtuvieron utilizando la solucién propuesta por Fadum para areas rectangulares

cargadas uniformemente.
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De la figura anterior se destacan los siguientes aspectos de interés practico: Para una estructura de
seccién cuadrada o circular en planta, con carga uniforme, el factor de influencia para el célculo
del incremento vertical de esfuerzos, tiene un valor de 0.1 para cuando Z=2B, en cualquiera de los
tres puntos de analisis. Cuando se tiene una estructura rectangular, al considerar como puntos de
referencia el 2 y 3, se puede ver que a la profundidad Z=3B, el factor de influencia para calcular el
incremento de esfuerzo vertical es del orden de 0.20 y a la profundidad Z=5B el factor de influencia
llega a ser de 0.1. Después de las profundidades indicadas, el factor de influencia tiene una variacion

desde el punto de vista practico, poco importante.

2. Que el tamafio de los modelos sea el minimo necesario para lograr un incremento de esfuerzos de
magnitud semejante al que produciria la obra real en los estratos de interés. Entre mas profundos se
encuentren los estratos de suelos que rigen el comportamiento mecanico del proyecto (en este caso,
de arcillas blandas y organicas), mayores seran las dimensiones en planta de los terraplenes de
prueba. Se dice en planta, porque en este proyecto, la altura esta obligada a ser igual a la de la
estructura definitiva. Para justificar el razonamiento anterior simplemente se recuerda que en el punto
anterior se establecié que el factor de influencia tiene un valor de 0.1 para Z=2B en el caso de
estructuras de seccion cuadrada o circular. Es decir, se muestra como el factor de influencia depende

del ancho de la cimentacién, a mayor ancho mayor profundidad de influencia.

Ligado al punto anterior esta el conocimiento detallado de las condiciones estratigraficas del suelo de

apoyo de la obra real asi como el del terraplén de prueba.

3. Que laforma de los taludes con que se construyan los terraplenes, guarde una proporcion entre los
de los modelos y los de las obras reales, ya que se producen estados de esfuerzo diferentes en el
suelo de apoyo a medida que los taludes cambian de inclinacién, segun lo que se aprecia en la
Figura No. 5.2. Las graficas que se muestran en dicha figura, fueron obtenidas de un analisis de
distribucion de esfuerzos para el punto (1) indicado, al variar las dimensiones de un terraplén
trapecial y la profundidad de andlisis segun lo ahi indicado. Para el calculo de factor de influencia, se
emplearon las soluciones dadas por Terzagui, Carothers y Raniah, que se basan en las hipotesis
empleadas por Boussinesq para resolver el problema de la distribucién de esfuerzos en la masa del

suelo, segun las siguientes expresiones:

&, = (o + send() *cos@)]
VA
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Para determinar el incremento de esfuerzo vertical

|
bajo una carga rectangular de longitud infinita, (ref. ‘ ! ‘
17), con las variables indicadas en la figura anexa. F i
Xa
o, = 3| 2% |- sen(26) 5
27|\ a & 2
():l %

Para determinar el valor del esfuerzo vertical, bajo

una carga triangular de longitud infinita. El M
significado de cada una de las variables se puede

ver en la figura anexa (ref. 17).

En la esquina inferior derecha de la figura No. 5.2, ‘E

vV x

se ha incluido una seccion transversal del terraplén
de analisis, en la se establece que “a” es la
proyeccion horizontal del talud y “b” es el semi- &
ancho del terraplén en la seccidén rectangular

uniforme.

Cuando el valor de “a” es dos veces mayor que el
v

de “b” (a/b=2), se tiene un talud tendido que z

produce el menor incremento de esfuerzo vertical en el suelo de cimentacion bajo el punto uno (1) de
analisis. A medida que se disminuye el valor de “a” la pendiente del talud se incrementa y con ello se
tiene un mayor aumento de la magnitud del esfuerzo vertical en el punto (1). Cuando a = 0, se tiene
un talud vertical y se pude ver que en el contacto terraplén-suelo de apoyo se tiene el mayor

incremento de esfuerzo vertical y seguramente el mayor esfuerzo cortante.

De acuerdo con los resultados presentados en la figura anterior, se puede ver que para un punto del
suelo de apoyo ubicado abajo del pie del talud del terraplén, se tiene el mayor efecto de la inclinacién
a una profundidad aproximada de z= 5a, y para z=20a, el factor de influencia se puede considerar

practicamente igual, del orden de 0.25, para cualquier inclinacion del talud.
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Factor de Influencia (1)
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Figura No. 5.2.- Influencia de la inclinaciéon del talud en el incremento del esfuerzo vertical sobre
el punto (1) indicado.

4. Que el procedimiento constructivo y de ser posible el material de construcciéon sean los mismos en
los modelos y en la estructura definitiva. Sin olvidar que en los modelos se colocara instrumentacion
que debera medir con eficacia y eficiencia los aspectos del terreno de cimentacién que se quieren
observar, y por lo tanto la ubicaciéon de los instrumentos sera estratégica y debera ser respetada

durante la colocacion y la compactacion del relleno.

Tomando en cuenta los cuatro factores antes anotados, el disefio de los terraplenes de prueba para

el caso de estudio seria como a continuacion se describe.

5.2. Dimensiones de los terraplenes de prueba en el area de reconfiguracion.
En cuanto al efecto bidimensional o tridimensional.

El area de 72 hectareas que se ha destinado para la reconfiguracion de la refineria, tiene una forma
geomeétrica irregular en planta (Figura No. 2.2), sin embargo, la region de ella en la que se colocaran
rellenos puede enmarcarse en una superficie aproximadamente rectangular de 900m x650m, por lo que
la relacion entre el lado largo y el corto es de 1.38. Al trasladar el valor anterior a las graficas de la
Figura No. 5.1, se aprecia como la relacion anterior estda mas cerca del valor L/B=1 que define el efecto
tridimensional de la estructura al suelo de apoyo. Este razonamiento induce a establecer que los
terraplenes de prueba deberan tener una forma geométrica en planta que induzca un efecto
tridimensional al suelo de apoyo. Por razones de espacio y de los factores que mas adelante se analizan,

los dos terraplenes de prueba propuestos (TR-1 y TR-2), para modelar el comportamiento del relleno en
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la zona de reconfiguracion, tienen un ancho de 43.27m y un largo de 57.78m (ambos, medidos en la
corona del talud); la relacion de lado largo/lado corto es de 1.33, valor que es cercano a 1.38 y mas a

1.0, y por lo tanto el efecto tridimensional al suelo de apoyo si se tiene.

Al recordar que el efecto final que se quiere observar con los terraplenes de prueba es el la magnitud y la
velocidad del hundimiento que se puede presentar, se puede elucubrar sobre el hecho de que un efecto
tridimensional inducird un mayor asentamiento y mas rapido, que aquel que es bidimensional,
porque los esfuerzos y consecuentemente las deformaciones se dan en forma importante en tres
direcciones para el primer caso y solo de forma significativa en dos para el segundo. Este hecho puede
ser claro si las estructuras son perfectamente cuadradas, circulares o rectangulares, sin embargo, en el
caso practico que ahora se analiza, la diferencia de relaciones entre lados, se considera que no produce

mayor diferencia de comportamiento por lo antes expuesto.

Conviene comentar nuevamente que las dimensiones de los terraplenes de prueba TR-1 y TR-2, son
exactamente las mismas, porque lo que se quiere verificar es el efecto que produce la colocacién de
drenes verticales en el suelo de cimentacion del TR-2 y comparar los resultados obtenidos con los del

TR-1 donde no hay drenes verticales.

En cuanto al tamafio minimo.

El incremento de esfuerzos en el suelo de apoyo debido al relleno real colocado en un area de
900x650m seria practicamente constante hasta 30.0m de profundidad segun la grafica “PUNTO (2)” de
la Figura No. 5.1, en que se aprecia, para esas dimensiones, una relacion Z/B muy pequefa. La
profundidad de 30m se ha elegido, porque segun los analisis de la informacién geotécnica realizados en
el capitulo 2, es hasta donde se encuentran la mayoria de los estratos de arcilla blanda y materia
organica que producirian la mayor parte del asentamiento total, al considerar que los estratos de arena
compacta y de arcilla media a dura que se ubican mas profundos, no influiran significativamente en la
magnitud del asentamiento, aun para la magnitud del incremento de esfuerzo a que seran sometidos, lo

cual se analiza capitulos posteriores.

La ejecucion de los sondeos de exploracion al centro de cada terraplén de prueba a una profundidad
maxima de 35m para verificar las condiciones estratigraficas, segun lo que se describe en capitulos
posteriores, indican que los estratos mas deformables constituidos por arcillas blandas estan maximo a
24.0m de profundidad en el TR-1y a 26.0m en el TR-2, a mayor profundidad se encuentran estratos de
arena compacta y de arcillas de consistencia dura, lo que corrobora los resultados de las campanas de

exploracion previas. Con este dato y utilizando al maximo el area disponible para los modelos, el ancho
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de los terraplenes de prueba fue de 43.27m en la corona y de 50.77m en la base. Si se considera
unicamente el ancho de la corona, se establece que la relacién Z/B es del orden de 0.5, lo que significa
un factor de influencia del orden de 90% (Figura No 5.1, “PUNTO (2)"), del esfuerzo original en la
superficie. Es decir, no se tiene un incremento de esfuerzo constante con la profundidad como sucede en
el relleno real, sin embargo, se tiene una influencia importante de la carga en superficie a la profundidad

requerida, por lo que las dimensiones propuestas se consideran convenientes.

En cuanto alainclinacién de los taludes.

En parrafos anteriores se anotdé que la inclinacion de los taludes, con que se construyen los terraplenes,
influye directamente en la magnitud del incremento de esfuerzos en el suelo de apoyo y
consecuentemente en la estabilidad de los mismos. Dicha inclinacién depende del tipo de material con
que se conforma el terraplén, del procedimiento constructivo y desde luego de las propiedades del suelo
de apoyo. Como se comenta mas adelante, el material que se utilizaria en la conformacion de los
modelos seria el mismo que el del relleno definitivo y el procedimiento constructivo seria semejante en
cuanto a forma y equipo en ambas estructuras, por lo que el parametro de andlisis que ahora se plantea
para definir la inclinacién de los taludes es el de la estabilidad a partir de la resistencia al esfuerzo

cortante del terreno de apoyo y del propio terraplén.

La clave para la soluciéon de un problema de estabilidad es la magnitud relativa de las fuerzas cortantes
producidas por la carga superficial, y la resistencia al cortante debida a la resistencia del suelo. La
estabilidad so6lo se puede lograr si la suma de las fuerzas cortantes que actuan a lo largo de cualquier
superficie de deslizamiento potencial es menor que la resistencia total al cortante que se puede
desarrollar a lo largo de misma superficie. Para calcular las fuerzas de corte, se debe considerar primero

la distribucion de los esfuerzos cortantes en la masa del suelo.

Para empezar, los esfuerzos cortantes existen aun antes de la construccién del terraplén, son provocados
por la diferencia entre el esfuerzo de compresion vertical (que es el esfuerzo principal mayor) y el
esfuerzo de compresion horizontal (que es el esfuerzo principal menor). En la seccién transversal de la

figura 5.3a, y en diagrama de Mohr de la figura 5.3b, se ilustra la condicién de esfuerzos de un elemento
de suelo a cualquier profundidad z debajo de una superficie de suelo horizontal. El esfuerzo cortante 7,

que actua en planos a 45° respecto a la horizontal, es igual a:

7, = 0.5z(1—k, )
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Donde vy es el peso volumétrico del suelo y kg es el coeficiente de presion lateral en reposo, calculado

’
Oy 1

como: kO = , ¥ que en este caso se ha propuesto un valor promedio de 0.6 a partir de los analisis

’
v

realizados en el capitulo 2 y en el capitulo 4.

o, =Es el esfuerzo vertical efectivo, y o} = es el esfuerzo horizontal efectivo.

Superficie del terreno T A
T
f z
o=z
) ) G
oh=kooly —» >
(a) (b)
Figura No. 5.3.- Condicion de esfuerzos en el suelo de apoyo antes de construir el terraplén.

De esta manera, se obtiene el valor del esfuerzo cortante existente en la masa del suelo, antes de

construir el terraplén:
7, =0.20yz

Cuando se construye el terraplén, los esfuerzos cortantes inducidos al suelo de apoyo, se pueden
calcular hasta un cierto nivel de esfuerzo suponiendo que el suelo es elastico lineal. La teoria elastica
lineal parte de la hipotesis de que el esfuerzo es proporcional a la deformacion, que el suelo es
homogéneo (sus propiedades no varian de un punto a otro) e isétropo (sus propiedades son las mismas
en cualquiera que sea la direccion que se considere a partir del punto); ademas esta teoria es
instantanea, es decir, que no toma en cuenta el factor tiempo o sea, presupone la inexistencia de las
deformaciones diferidas tales como la consolidacion. El suelo rara vez se ajusta a esas hipotesis y muy a

menudo no las cumple en absoluto. Sin embargo, a pesar de la discrepancia en el comportamiento

El coeficiente de tierras en reposo representa un reto en cuanto a la determinacion de su valor. Existen diferentes expresiones que permiten
calcular su valor en funcién de algunas propiedades indice y70 mecénicas del suelo, las cuales pueden revisarse en las referencias de este capitulo.
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esperado, de material elastico lineal y el comportamiento esfuerzo-deformacion observado del suelo, las
soluciones elasticas han tenido amplia aplicacion en la mecanica de suelos. Con el advenimiento de las
computadoras, la puerta se abrié a las soluciones no elasticas (ref. 18), las que, debe reconocerse, no
tienen la difusion basica necesaria en las aulas de las universidades mexicanas y por lo tanto no se

ve reflejada su aplicacién en la practica profesional.

Cuando los esfuerzos cortantes inducidos al terreno de apoyo son menores que los que provocaran
que el suelo falle, las soluciones elasticas proporcionan una buena aproximacion de la magnitud y
distribucién en el espacio, de los esfuerzos cortantes. La Figura No.5.6 muestra los esfuerzos cortantes
maximos producidos por dos tipos de carga de terraplén que actuan sobre una faja de longitud infinita;
una con una corona cubriendo aproximadamente un tercio del ancho del terraplén (seccion trapezoidal de
la figura 5.6a) y la otra con una corona de longitud cero (carga triangular de la figura 5.6b). Como los
esfuerzos cortantes son el resultado de la diferencia de los esfuerzos normales y perpendiculares entre si
en un elemento de suelo, el esfuerzo cortante inducido al terreno de apoyo, sera mayor en el area

cargada de seccion trapezoidal, debido a que la carga p es mayor que en la de seccion triangular.

pyy s

P

4
/.

%

Carga trapecial tipica
Maximo Az = 0.33P Carga triangular
Méaxima At = 0.26P

0.33P = Az = 0.30P

0.25P = A7 > 0.20P

//} 030Prar-025P 7] 025 > ac> 0.15P

Figura No. 6.6.- Esfuerzos cortantes inducidos al suelo de apoyo por el terraplén. a) carga trapezoidal. b)
carga triangular.

De la figura anterior, se distingue que: abajo del centro del terraplén, el esfuerzo cortante (At) provocado
por el terraplén, tiene un valor maximo cerca de la profundidad h, (igual a un cuarto del ancho de la
base) en el caso de una carga triangular; para la carga trapezoidal, el valor maximo se presenta un poco
abajo de h (figura 5.6a). En ambos casos At maximo es igual a aproximadamente 0.3p. Debajo del eje

longitudinal del terraplén, el At maximo actua, por simetria, en planos a 45° respecto a la horizontal, como
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el esfuerzo cortante maximo existente antes de la construccion del terraplén. Los dos esfuerzos maximos,

por consiguiente, se pueden sumar.

Se concluye que, en la situacion tipica antes mencionada, el esfuerzo cortan00te, 1o a la profundidad h

debajo del eje y que actua a 45° se encuentra muy cerca del maximo y es igual a:

7, =0.20h+0.3p

Mientras to sea menor que la resistencia al corte del suelo (s,), los esfuerzos del suelo se
encontraran cercanos al pronéstico que dan las soluciones elasticas, pero cuando p se
incrementa la suficiente para hacer que 1, sea igual o mayor que s,, el suelo fallar4. La masa del
suelo que ha cedido no soportara esfuerzos cortantes adicionales y, por consiguiente, cualquier
incremento en el esfuerzo principal mayor debera estar acompafiado por un cambio igual en el esfuerzo
principal menor. Debajo del eje del terraplén, en donde por simetria, los esfuerzos principales se
encuentran en las direcciones vertical y horizontal, esta condicién se convierte en Ac,=Acy. El volumen
del suelo que cede sera inicialmente pequeio cerca de la profundidad h, no se presenta una deformacion
perceptible en la superficie. Pero si p se incrementa el volumen cedente se expande mas alla del area
cargada, y es en este momento cuando sus efectos se hacen evidentes sobre el terreno; formandose
combaduras del suelo a los lados del terraplén que se conocen como ondas de lodo. Las combaduras
de lodo fueron descritas por Hausel (1954), Stamatopoulos y Kotzias (1972) y Tschebotarioff (1973). La
forma de la combadura o falla de tipo de onda de lodo, se puede explicar en términos de superficie de

deslizamiento multiples, como se muestra en la Figura No. 5.7.

El suelo entre dos superficies sucesivas cualesquiera se mueve hacia fuera del terraplén, levantando su
rama izquierda tanto como sea necesario para tener contrapeso. El contrapeso (la parte de la rama
izquierda marcada con linea de dimension o cota en la figura 5.7), debe equilibrar la diferencia entre el
peso de la rama derecha y las fuerzas resistentes del suelo. A poca profundidad, el movimiento rotacional
de las zonas entre superficies sucesivas de deslizamiento se incrementa con la distancia del pie debido a
que aumenta el peso que tiene que ser balanceado (incremento debido al talud del terraplén), de aqui el
lado ascendente de la combadura. Las zonas que se encuentran a distancias aun mayores, del pie del
talud penetran a mayores profundidades, donde las superficies deslizantes tienen una resistencia mayor
al corte debido a la mayor longitud de estas, y el movimiento rotacional requerido para el contrapeso es

menor, de aqui el lado descendente de la combadura.
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Terraplén propuesto

—~ lgual ———

”

Pie del talud

Superficie original
del terrenc *

Figura No. 5.7.-  Superficies de deslizamiento multiple que explican la combadura.

La teoria de las superficies deslizantes esta respaldada por abundantes evidencias de campo (ref. 18),
especialmente en lo que se refiere a fallas de talud. Esta teoria condujo a la aceptacién general de un
mecanismo de falla por medio del cual una masa de suelo se desliza hacia abajo a lo largo de una
superficie bien definida. Para facilitar los calculos, la superficie deslizante se toma, por lo comun como

parte de un cilindro, representado por un arco circular en seccioén transversal.

En general los problemas de estabilidad, se manejan considerando los diagramas de cuerpo libre, los
cuales se componen de secciones transversales del terraplén y de las correspondientes al suelo natural
de apoyo con un limite inferior marcando una superficie de deslizamiento potencial, mostrado en la
seccién como una linea de deslizamiento. En el analisis se supone un estado plano de deformaciones
ya que se considera que la magnitud de ella en el sentido perpendicular al plano de deslizamiento es
despreciable respecto a las que suceden en dicho plano. En la Figura No. 5.8 se presenta un ejemplo
comun de diagrama de cuerpo libre, el ABCDEA que representa la configuracién de uso mas frecuente,
es decir, el arco circular (sin olvidar que existe otro mecanismo de falla conocido como bloque deslizante,
el que sucede cuando el suelo de apoyo tiene una capa delgada de suelo blando entre otros de mayor
rigidez) y obviamente la combinacion de lineas de falla curvas y planas en funcién de las caracteristicas
geologicas que presente la formacion natural en el terreno de apoyo. La estabilidad del cuerpo libre
depende, en primer lugar, de las fuerzas sobre el cuerpo (peso, flotacidn, fuerzas sismicas) que tienden
a provocar un movimiento descendente y lateral y en segundo lugar, de las fuerzas (normales y de corte)
que actuan a lo largo de linea de deslizamiento, como resultado del contacto suelo a suelo, que resiste
este movimiento. El factor de seguridad se calcula como la relacion de las fuerzas resistentes a las
fuerzas actuantes. Este calculo se repite para varias lineas de deslizamiento supuestas, y de los factores

de seguridad calculados, se selecciona el minimo como el valor aplicable al problema. El diagrama de
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cuerpo libre correspondiente a es valor minimo contiene la linea “critica”, a la largo de la cual es mas

probable que ocurra el deslizamiento.

B

Figura No. 6.8.-  Superficie circular de falla tipica.

Un método para calcular a mano, el factor de seguridad en una falla circular, es que el cuerpo libre
supuesto se divida mediante lineas verticales en dovelas de ancho similar, no necesariamente igual,
Figura No. 5.9, por lo general el numero de dovelas, n, estd comprendido entre 5 y 20. Esta division se
hace para calcular las fuerzas que actian en cada dovela por separado, pero sin examinar la estabilidad
de las dovelas individuales, se supone que las dovelas son por igual estables (o inestables), lo cual
significa que para todas ellas se supone el mismo factor de seguridad. En la parte b) de la figura 5.9, se
presenta todas las fuerzas que actian en una dovela de andlisis, sin embargo, en la suposicién de una
superficie circular de falla, las fuerzas de interaccién entre dovelas (C,. C,, S;, ¥ S;,) no se toman en
cuenta, porque no puede haber movimiento relativo entre ellas si la falla es circular. Es decir, el suelo

arriba de la superficie de falla se considera como un cuerpo rigidoz.

5E) Tsr
‘ C
Temano natural [ eshiiipioninin it
i @ ® w NAF U,
@ | ®
| - Superficie de u |
falla supuesta H g
— Ml 1
'+ Atan
o CbitNtan g
% Y
N
a) Division del cuerpo en dovelas b} Fuerzas que actian en la dovela no 4

Figura No. 5.9.- Calculo del factor de seguridad par una falla circular utilizando dovelas verticales.

2 Nota del autor.
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El siguiente paso es determinan las fuerzas méaximas de resistencia, las fuerzas cortantes motrices
reales que actian sobre la parte del arco de falla que forma el limite inferior de cada dovela. En todo el
arco de falla se suponen las fuerzas cortantes correspondientes a cada dovela y se obtiene el factor de
seguridad (FS):

Zn:(c’AI +N'tan¢'),

D" Fuerzas resistentes o
= en este caso FS=15

) Fuerzas actuantes

FS
(Wseno),

n
i=1

El numerador de la ecuacioén anterior, se compone de la suma de dos términos: la resistencia al cortante

puesta en marcha por la cohesién del suelo ¢’ y la que inicia la friccion interna del suelo expresada en
términos del angulo ¢'. Aungque en este caso se esta colocando un apostrofe que indica que son

parametros de resistencia efectivos, en realidad deberan de considerarse los parametros obtenidos de
pruebas de resistencia en el laboratorio que representen la condiciéon de trabajo de la obra durante la
construccion y después de ella. Asi se podra trabajar en términos de esfuerzos totales o en términos de

esfuerzos efectivos.

El denominador contiene la suma de un solo término (para este caso en particular. Puede haber otras
fuerzas como el peso de una berma), que es la fuerza cortante provocada por el peso de cada dovela.
Aqui el peso W es el peso total del agua y de las particulas de suelo. No obstante la fuerza normal N’ es
la fuerza que actua solo sobre los granos del suelo, conocida como “intergranular” o “efectiva” debido a
que solo este componente puede iniciar la resistencia al cortante del suelo. Por consiguiente N’ se calcula
como la diferencia entre la fuerza normal total y la fuerza debida a la presion del agua que existe entre los

granos, conocida como “presion de poro” y representada por u.
N’ = (W cos@ —uAl)

Al aplicar repetidamente la ecuacion para estimar el FS a varios cuerpos libres supuestos, se va
generando una reticula con los centros de superficie circular de falla y se puede encontrar el circulo de
falla para el cual se tiene el menor FS, que en general para terracerias, se sugiere (ref. 19) sea mayor de

1.3 para taludes temporales y de 1.5 para taludes permanentes.

Las variables ¢, Al, ¢', W y 0, de la ecuacién anterior, no estan sujetas a indeterminaciones estaticas. La
fuerza N’, depende de las fuerzas laterales C,. C, S;, y S,, las que no se pueden determinar tan solo con

la estatica. Las tres ecuaciones de equilibro estatico: ¥ de fuerzas horizontales = 0; £ de fuerzas
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verticales = 0 y ¥ de momentos = 0, pueden cumplirse en el de una variedad de valores de fuerzas
laterales que, en cualquier caso, dependen de las propiedades del suelo y de la interaccion terraplén-
suelo. Se debe sefalar que la indeterminacion estatica implicada en el calculo de N’, existe a pesar de la
divisiéon del cuerpo libre en dovelas. La dificultad insuperable de la indeterminacion estatica se resuelve
estableciendo hipotesis razonables y convenientes, en cuanto a las fuerzas laterales. Por cada una
de las diversas suposiciones, ha surgido un método diferente de resolver los problemas de estabilidad de
taludes. El método que se presenta aqui es el mas antiguo, data de los afios veinte del siglo pasado; es
el mas simple ya que supone que las fuerzas laterales no tienen influencia sobre N'. Este método,
conocido como método de Fellenius, es conocido también como método Sueco, método comuin de
dovelas o método estandar de dovelas y aplica la ecuacién antes indicada para determinar el FS. “Se
sabe que el método de Fellenius es conservador, dando al FS valores que son inferiores
aproximadamente en un 10%, a los valores calculados con otros métodos (Bishop, Sarma) en los cuales
se establece una hip6tesis mas convincente (pero menos conveniente) en relacion a las fuerzas laterales
(Whitman y Bailey, 1967)". Existe otro factor que el ingeniero no debe perder de vista, la veracidad de los
resultados que arroje cualquier método depende de las propiedades mecanicas que se asignen a los
diferentes materiales que intervienen en el calculo; un pequefio cambio en dichos parametros puede

incrementar o disminuir sustancialmente el FS.

En este caso se hara uso de un programa de computo (“Estalud”) que repite el calculo de estabilidad
de acuerdo con lo arriba indicado para una reticula de centros de giro predeterminada en los datos de
entrada que requiere el programa; el resultado que arroja es el minimo valor de FS encontrado, la
posicion y la linea que define la superficie de falla. El programa solicita como datos de ingreso: las
propiedades mecanicas y geométricas de los diferentes estratos que conforman el suelo de apoyo asi
como las del talud en analisis. En cuanto al suelo de cimentacion, se emplea la informacién
estratigréfica para el TR-1 y TR-2 que se detalla en el capitulo cuatro de este trabajo. Respecto al
material que conforma el terraplén, el cual se describe en parrafos posteriores, se identifica como arena
arcillosa cuyo comportamiento mecanico puede ser determinado en el laboratorio de mecanica de suelos
a través de probetas de suelo reproducidas con el grado de compactacion y la humedad 6ptima que se
tendria en la obra. En este caso en particular se ha considerado un valor de la cohesién de 0.2kg/cm?®y
un angulo de friccién interna de 32°. La geometria final del talud del terraplén la proporciona el
programa al dar un FS adecuado para una inclinacién especifica del talud. Se recuerda que en este caso,
la altura del terraplén de prueba esta limitada para ser igual a la de la estructura definitiva. De esta forma,
en la Figura No. 5.10, se presentan los resultados del analisis de estabilidad, indicando las condiciones
estratigraficas del terreno de apoyo, el minimo valor de FS minimo de 1.68, la superficie de falla para
dicho FS y la geometria del talud del terraplén. Ademas se esta considerando una sobre carga uniforme
de 2t/m”.
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Figura No. 5.10.- Superficies criticas de estabilidad para los terraplenes 1 y 2. En el andlisis se esta
considerando la estratigrafia del TR-1, con las propiedades mecanicas indicadas en el capitulo

anterior.

En cuanto al material para conformar los terraplenes y el procedimiento constructivo.

El conocimiento de las condiciones topograficas del terreno en donde se emplazara la reconfiguracion de
la refineria, asi como los niveles maximos que puede alcanzar el nivel superior del agua en la zona de
pantano durante las diferentes épocas del ano, permitid definir los niveles de piso terminado en las
plataformas de proyecto, de tal manera que se tuvieran cortes al terreno natural por un lado y rellenos en
otro. La ventaja de ello, es que de acuerdo con los resultados de laboratorio que se describieron en el
capitulo 2 de este escrito, el material obtenido en la region de corte puede ser empleado en la
construccion de los rellenos y consecuentemente minimizar los acarreos, ayudando a que el proyecto

sea mas factible econémicamente hablando, sin detrimento de la calidad y de la seguridad de la obra.

De acuerdo con los trabajos de exploraciéon en campo y de laboratorio, ejecutados en las dos campafias
de exploracién descritas en el capitulo 2 de este trabajo, el espesor de suelo que sera cortado para
alcanzar los niveles de piso terminado, se clasifica como arena arcillosa (SC), la cual se utilizara en la

conformacion de los terraplenes de prueba y de los terraplenes definitivos.

Respecto al equipo de construccién, se cuidé que la colocacion de los diferentes aparatos de medicion
(instrumentacion), en los terraplenes de prueba fuera estratégica para que registraran lo requerido en
forma eficiente y eficaz y al mismo tiempo permitieran el paso del equipo de tendido y compactacion
convencional con que se construiria la obra definitiva, tal como se aprecia en la Figura No. 5. 11, que
presenta una fotografia en la que el equipo de tendido y compactacion esta construyendo el TR-1,

respetando la instrumentacion ya colocada.
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Equipo de construccion

Eauipo de instrumentacién

Figura No.5.11. Fotografia que muestra la ubicacién de la instrumentacion (en este caso placas para
registrar el asentamiento del terreno de apoyo) y el espacio que ocupa el equipo de
construccion.

Al utilizar el mismo material y el mismo procedimiento constructivo, tanto en los terraplenes de prueba
como en las obras definitivas, se esta asegurando que el comportamiento mecénico del relleno y del

terreno natural sea semejante en ambos casos, durante y después de construidos.

En funcién de lo antes anotado, las caracteristicas geométricas de los terraplenes de prueba TR-1y TR-2,

son las indicadas en la Tabla No. 5.1 y mostradas en la planta y en el corte de la Figura No. 5.12.

57.78 m

_ T i .
g é Tabla Me. 5.1. Altura de terraplencs
E B - Ancho| Largo | Altura | Talud
. e I . . Im) {m) im) | (Hor:Wer)
1 &.b0 1.BO:1.0
E —_—] 4327 B7TR
g 1.14|pico) Pt &.2h 1.k0:1.0
i " Figura No. 5.12 Vista en planta y corte que
E - muestran las caracteristicas geométricas de los
. . . . terraplenes de prueba. Los simbolos con forma de
LI ‘ cruz en la planta, indican la posicién de equipo de

instrumentacion, en este caso, de placas para
registrar asentamientos de la superficie del terreno

rouLeN o o de apoyo; las distancias indicadas son tipicas en
[ oe corre 1—“‘“ DE TERREND MaTURA: ambos terraplenes de prueba (TR-1y TR-2).
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5.3. Dimensiones de los terraplenes de prueba para el camino de acceso.

De los terraplenes de prueba (TR-2, TR-3 y TR-4) empleados para modelar el comportamiento de la

estructura de pavimento, del camino de acceso se comenta lo siguiente:

En cuanto al efecto bidimensional o tridimensional.

De acuerdo con el proyecto, el camino de acceso es un relleno que se puede considerar de longitud
infinita comparada con el ancho del mismo, por lo que el estado de esfuerzos y de deformaciones que
inducira al terreno de cimentacion sera bidimensional segun lo explicado anteriormente. De ello se
establece que el terraplén de prueba debera tener un largo considerablemente mayor al ancho para

producir un efecto bidimensional en el suelo de cimentacion.

Con la idea de que los modelos representen lo mejor posible el comportamiento mecanico de la
estructura definitiva, se propone que se construyan como si fueran secciones del camino de acceso: con
la misma forma, los mismos materiales de construccion, el mismo equipo de construccién y sobre el eje
de trazo definitivo, es asi como se define una de las dimensiones, el ancho de 35.6m en la base del
terraplén, la cual se obtuvo de los analisis que mas adelante se indican. Para tener un efecto
bidimensional, segun el incremento de esfuerzo vertical mostrado en las graficas de la figura 5.1, la
relacion L/B puede ser hasta de 2, aunque dicho efecto es mas notorio entre mayor es la relacion L/B.
Con este razonamiento y ajustando el presupuesto, se propone que los terraplenes de prueba tengan un

largo de 73.6m, con lo que se logra unarelacién L/B=2.06.

En cuanto al tamafio minimo.

Tanto en la estructura real como en los modelos el ancho B es el mismo, por lo que el tamafio minimo de
los modelos dependera unicamente de la relacién L/B para producir en el suelo de apoyo un estado de
esfuerzos semejante al que produciria la estructura definitiva. Para dicho analisis se remite a la grafica
“PUNTO 2” de la figura 5.1, que presenta la variacion del factor de influencia con la profundidad, en un
punto ubicado al centro de una superficie rectangular cargada uniformemente. En dicha figura se puede
ver que para relaciones de L/B mayores de 2 la variaciéon del factor de influencia con la profundidad es

practicamente el mismo sin importar el valor de la relacién L/B.

De esta manera, se puede concluir que el largo propuesto para el modelo quedd un tanto escaso y
por lo tanto es muy posible que los asentamientos registrados en esta estructura sean mayores a

los que presentara el terraplén real.
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En cuanto a la inclinacion de los taludes.

El ancho de la corona del terraplén (en este caso de la superficie de rodamiento del pavimento) esta
definido por el proyecto geométrico, su magnitud es de 12.0m. La altura de los terraplenes, también la
define el proyecto geométrico en base a los requerimientos para evitar que se pueda inundar por la
creciente que presenta el pantano en época de lluvia, en general dicha altura es del orden 5.0m,

respecto al nivel de terreno natural o del nivel exterior del agua en el pantano.

Como se explica mas adelante, el material que se emplearia en la construccion de los terraplenes seria
la arena arcillosa (SC) que se obtendria de la zona de corte; el comportamiento mecénico de este
material puede ser determinado en el laboratorio de mecanica de suelos a través de ensayar probetas de
suelo reproducidas con el grado de compactacion y la humedad 6ptima que se tendria en la obra
definitiva. En este caso en particular se ha considerado un valor de la cohesion de 0.2kg/cm? y un

angulo de 32°,

Con la informacién anterior y las condiciones estratigraficas
+4.4
del terreno de apoyo que se detallan en el capitulo cuatro de i C=20tm2
$¢=32°
este trabajo para los TR-3, TR-4 y TR-5, se puede determinar ¥=195Um3 0.00
T L. NAF —— -0.50 i
la inclinacion del talud para que los terraplenes de prueba = c (m)
=2.5t/m2
tengan un FS adecuado contra la falla. Las condiciones $=0.0°
estratigraficas del terreno de apoyo mas desfavorables en y=165t/m3
cuanto a resistencia al esfuerzo cortante se refiere, -8.0
corresponden con el perfil estratigrafico del TR-5 (Figura No.
5.13), por lo que los analisis para definir la inclinacion de los C=3.0tm2
taludes se hara tomando en cuenta dichas condiciones del $=0.0°
y=1.77 ttm3
terreno de apoyo.
. L. ~ ) , -20.5
Las propiedades mecanicas sefialadas en la figura 5.13, estan
. . . Figura No. 5.13. Propiedades mecanicas
definidas por los resultados de los trabajos de laboratorio. El de los diferentes materiales que intervienen
‘. . L en la estabilidad del talud.
valor de la cohesién y del angulo de friccion interna de los
diferentes estratos del terreno de apoyo, corresponden con los

resultados obtenidos de las pruebas de compresion triaxial
tipo UU. Estas pruebas representan el comportamiento mecénico del suelo de apoyo (CH), ya que la
velocidad de construccion del terraplén en combinacién con la baja permeabilidad de las arcillas, haran

que la presion de poro se incremente durante dicha etapa y sea este efecto el que influya directamente
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en la resistencia al esfuerzo cortante, lo cual se simula en el laboratorio con las pruebas triaxiales no

drenadas no consolidadas.

Al introducir la informacién anterior en el programa de computadora descrito en parrafos anteriores, se
encuentra que la estabilidad del terraplén se logra con una inclinacidon 2:1 (horizontal:vertical) como se
muestra en la figura 5.14. EI minimo valor del FS encontrado es de 1.72, para el circulo de falla indicado

en la Figura No. 5.14.

Para simular la carga que transmitiran los vehiculos al terraplén y tomar en cuenta su influencia en la
estabilidad del talud, se propone colocar una carga uniforme de 2.0t/m? sobre los 12m de ancho que
corresponden a la corona del terraplén. Con esta carga se corre nuevamente el programa de estabilidad y
se obtiene un factor de seguridad de 1.38 que es apenas superior al minimo recomendado de 1.3 para
taludes temporales e inferior a 1.5 recomendado para taludes permanentes, razén por la que se propone
la construccion de bermas y la utilizacién de geosintéticos para aumentar las fuerzas resistentes y al

mismo tiempo lograr otros beneficios segun lo que enseguida se describe.
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Figura No. 5.14.- Analisis de estabilidad para el terraplén ubicado en la zona de pantano, segun las condiciones
indicadas en la figura 5.13.

5.3.1. Uso de geosintéticos como refuerzo del terraplén, para disminucién del volumen de
incrustacién y para facilitar el proceso constructivo.

Dado que aproximadamente el 68% de la longitud del camino de acceso estara construido en la zona de

pantano, se decididé conformar una plantilla de desplante para el terraplén, que redujera los volumenes de
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incrustacion del relleno en el terreno pantanoso, facilitara la construccion del terraplén, e incrementara su
factor de seguridad contra posibles fallas circulares. La plantilla estaria conformada por materiales
granulares envueltos y reforzados por geosintéticos contribuyendo a lograr lo antes anotado. Para la
construccion de la plantilla de desplante, se decidié modificar la seccién transversal del terraplén, hasta
ahora calculada, construyendo bermas de 4.0m de ancho a la altura media del terraplén, quedando la

seccion transversal final como se presenta en la Figura 5.15.

TERRAPLEN

TRASLAPE

MALLA BIAXIAL
/ENVOLVE DO A LA BASE

BASE REFORZADA

Ad Ad Ad A Ad Ad Ad NTN
. N, . , .
W 4 N
MALLA UNIAXIAL CEOTEXTIL FILTRANTE NO TEJIDO
Figura No. 5.15 Seccién transversal del terraplén con las bermas propuestas y arreglo de la base

reforzada con geosintéticos entre el terreno natural y el terraplén.

Los geosintéticos3 han sido utilizados desde finales del siglo pasado en el refuerzo de terraplenes
construidos sobre suelos blandos; son disefiados principalmente por la funciéon que desempefan en la

estructura, en este caso los objetivos de dichos materiales son:

1.  Separar los materiales de relleno a utilizar en la plantilla (grava con arena) de los existentes en el

sitio (arcilla de alta plasticidad con materia organica en cantidades variables).
2. Disminuir los volumenes de incrustacion’ del cuerpo del terraplén en el terreno de apoyo.

3. Incrementar el factor de seguridad del terraplén contra una falla por rotacién o traslacion.

Para lograr la separacién, se optd por utilizar un geotextil filtrante no tejido, colocado entre el terreno
natural y el terraplén, como se muestra en la Figura No. 5.14. Las propiedades y caracteristicas son las

indicadas en la Tabla No. 5.2, proporcionadas por el fabricante.

% Geosintético: Producto elaborado con polimeros para su uso en obras geotécnicas. Comprende los geotextiles, las geomembranas y otros
productos relacionados. El geotextil es un material flexible y permeable a los fluidos capaz de retener particulas de suelo mayores que el tamafio
de sus poros, o proporcionar refuerzo, disefiado y fabricado para trabajos de ingenieria civil. La geomembrana es un recubrimiento sintético
impermeable a fluidos y particulas.

* Incrustar: Para este caso, penetracion del cuerpo de terraplén en el suelo de apoyo (pantano).
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Tabla No. 5.2.- Caracteristicas del geotextil no tejido”

Capacidad de carga Unidades Valore MD
Resistencia a la traccion Kg 724
Elongacion a la traccion % 50
Resistencia a la perforacion kg 40.8
Hidraulicas

Permeabilidad cm/s 0.3
Tamafo de abertura aparente mm 0.22
Fisicas

Peso nominal g/m’ 300
Espesor nominal mm 1.8

En este caso el geotextil establece una frontera entre el relleno y el terreno natural con la idea de

preservar las propiedades mecanicas del material de relleno que se esta colocando. Es importante hacer

notar que la abertura del geotextil en este caso es muy grande comparada con el tamafio de las

particulas de arcilla del terreno natural que se desea evitar que pasen a la grava con arena del relleno.

Este dato se ha tratado de corroborar para ver si no fue un error de mecanografia o si realmente fue el

geotextil solicitado, en cuyo caso el objetivo fundamental no se lograria.

Para disminuir el volumen de incrustacion, se decidié emplear junto con el geotextil antes descrito una

geomalla biaxial con las caracteristicas y propiedades indicadas en la Tabla No. 5.3. La geomalla biaxial

junto con el geotextil envolverian la plantilla de desplante del terraplén, en que ademas se agregaria un

refuerzo mas constituido por una geomalla biaxial cuyas propiedades se incluyen en la Tabla 5.3b y su

posicion se puede ver en la Figura 5.15.

Tabla No. 5.3a.- Caracteristicas de la geomalla biaxial

Capacidad de carga Unidades Valore MD XMD
Resistencia a la tensién al 2% de deformacion. t/m 0.61 0.92
Resistencia a la tensién al 5% de deformacion. t/m 1.2 1.9
Eficiencia de la junta % 93

Abertura mm 25 33
Durabilidad

Resistencia a dafios durante la instalacion SC/SWIGP (%) 95/89/86

Resistencia a la degradacién a largo plazo % 100

SC= Arena arcillosa; SW=arena bien graduada; GP= grava mal graduada.

® Esta es la informacion proporcionada por el fabricante, los métodos de prueba se basan en los normas ASTM.

No tejido: se denomina porque los filamentos de plastico, son unidos mediante termofusion al través de un rodillo. Existen los tejidos, donde los

filamentos son orientados perpendicularmente y practicamente tejidos como una tela, estos en general resisten mas tension.
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Tabla No. 5.3b.- Caracteristicas de la geomalla uniaxial
Capacidad de carga Unidades Valore MD
Resistencia a la tensién 5% de deformacién t/m 2.8
Resistencia ultima a la tensién t/m 5.5
Qarga admisible a largo plazo en arcillas, Ym 24
limos y arenas
Carga admisible a largo plazo en arenas bien Ym 23
graduadas
Carga admisible a largo plazo en gravas t/m 2.3
Resistencia en la junta t/m 5.1
Durabilidad
Resistencia a dafios durante la instalacion SC/SWIGP (%) 95/92/90
Resistencia a la degradacion a largo plazo % 100 (no se degrada)

MD en los datos anteriores indica las propiedades de la geomalla en la direccién longitudinal y MDX las

mismas propiedades en direccién transversal.

La geomalla biaxial se colocé exactamente sobre el goetextil segun lo que se indica en la Figura No. 5.15,
en tanto que la geomalla uniaxial se colocd después de un espesor de 70cm de relleno sobre los

primeros geosintéticos. La razon de ello se trata de explicar en los siguientes parrafos.

Durante la construccion de los terraplenes de acceso al puente “Coatzacoalcos II” (Marquez, 1980), se
tuvo la oportunidad de analizar “por primera vez” la utilidad de los geosintéticos, en terreno pantanoso
como el que ahora se analiza, por no decir el mismo, ya que ambas obras se encuentran en suelos
geolégicamente del mismo origen (llanura de inundaciéon del Rio Coatzacoalcos), y consecuentemente
con propiedades geotécnicas muy similares. En dicha obra se construyeron terraplenes de prueba con y
sin refuerzos geosintéticos colocados en la frontera entre el terreno de apoyo y el terraplén. Registrando
con ello, que los tramos reforzados tenian una incrustacion en promedio 30% menor a aquella que se
observé en los tramos sin refuerzo (lo que implicé un ahorro sustancial en los volumenes de acarreo).
Una explicacion de dicho efecto, es que al colocar un relleno en el suelo pantanoso, se genera una
penetracion (incrustacion) en el subsuelo, cuya magnitud es funcion del esfuerzo transmitido al suelo en
su frontera con los rellenos y de las propiedades del geosintético. Si en la frontera del terreno de apoyo y
del terraplén, se coloca un geosintético, a medida que la incrustacion crece, el geosintético que esta
practicamente anclado por la friccion con el material que se le coloca encima, se desplaza hacia abajo y
se elonga, lo que permite absorber por tension el esfuerzo vertical que le transmite el relleno. Bajo estas
circunstancias, la magnitud de la penetraciéon decrece hasta llegar al estado de equilibrio, que en general

sucede con una penetracion menor a la que se tendria sin el geosintético.
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En realidad, la forma en como se incrusta el geosintético en el terreno de apoyo y por ende cual es su
elongacion, depende de varios factores, entre las principales se consideran, las condiciones
estratigraficas que conforman al terreno de apoyo y de manera muy significativa el procedimiento
constructivo del terraplén. Sin embargo, es claro que si el geosintético se deforma, entonces esta siendo
sometido a un esfuerzo que no es otro que el que aparece por el peso del relleno que se le esta

colocando encima.

En este trabajo se propone una forma de calcular la profundidad de incrustacion que puede sufrir un
terraplén colocado en zonas pantanosas que permiten al geosintético deformarse generando una fuerza
de tensién por la interaccién entre los diversos elementos (relleno, geosintético y terreno de apoyo). La
hipétesis principal del procedimiento planteado es que el geosintético se elonga dentro del terreno de
cimentacion generando un segmento circular en el que sus extremos no se hunden (como si estuvieran
anclados), y en el centro se tiene la deformaciéon maxima, tal como se indica en la Figura 5.16. Para que
el sistema esté en equilibrio, el peso del terraplén W+, mas el peso del material incrustado W;, tendran
que ser soportados por la fuerza de tension T que se produce en el geosintético al deformarse y por la

resultante de la sumatoria de fuerzas normales N;.

Si se plantea el sistema de ecuaciones para condicion estatica, se observara que se tiene un mayor numero de
incégnitas que de ecuaciones, de hecho existe una dependencia entre ellas, ya que practicamente depende del
peso del terraplén y del suelo incrustado, el cual a su vez es funcion de la fuerza T y de la reaccion N;, por lo que
es necesario establecer el valor de algunas de ellas para poder resolver el sistema. Otra forma de atacar el
problema y estimar la profundidad de incrustacion h, es filando la deformaciéon maxima que se puede aceptar en
el geosintético; por ejemplo, las especificaciones de estos materiales, establecen que una deformacién segura
de trabajo puede estar entre 2% y 5%. Si en este caso se acepta que el geosintético se deforme el 5%, entonces
se puede calcular la profundidad de incrustacién con las siguientes expresiones, que se deducen de la Figura
No. 5.16.

ro=L; L=1.05C; 6’:@
6 C 1.06C C
Por otro lado: Sen—=—  entonces sen———=—
2 2r 2r 2r

El valor de C se conoce, es el ancho del terraplén en su base (35.6m), asi que la Unica incégnita es el valor de r,
sin embargo no se puede determinar directamente porque forma parte del argumento de la funcién seno,

induciendo a resolver la ecuacion mediante iteraciones, de esta forma se encuentra el valor de r, que en este
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caso es de 34.7m. Con este dato y las siguientes expresiones que se obtienen mediante trigonometria de la

Figura 5.16., se calcula ahora el valor de h, 8, g, y del area (A) del segmento circular.

TERRAPLEN

Figura No.5.16 Esquema que indica la hipotesis de una superficie circular de incrustacion del terraplén en
el suelo de cimentacion. WT=peso del terraplén; T= fuerza de tensién desarrollada por el
geotextil; p= angulo de inclinacion de la fuerza T; Wi= peso del material incrustado; Ni=
fuerza de reaccion del suelo de apoyo; 6=angulo del arco de circunferencia; C=ancho del
terraplén; L=longitud del arco de circunferencia; r=radio y h=profanidad de incrustacion del
terraplén en el suelo de apoyo.

h:r—;w/4r2—C2 : h=4.9m
% 62° B &~ 30°

1
A= > [I’L - C(I’ - h)]; A= area del segmento circular = 118.3m?

Empleando estos datos, ahora se puede calcular la fuerza de tensién (T) que se genera a lo largo de la superficie
circular entre los materiales y en consecuencia elegir el producto geosintético adecuado. Para calcular dicha

fuerza se hace una division en dovelas del terraplén y del material incrustado segun lo indicado en la Figura 5.17.
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La fuerza T es la componente tangencial del peso Wi (peso del terraplén mas peso del material incrustado) de
cada dovela, la cual es variable en funcion del angulo  que forma la proyeccion del peso de cada dovela con

una linea vertical; se puede calcular con la siguiente expresion:

X.
Senog; = —1; en donde Xi es la distancia entre el centro del circulo y el punto de aplicacion del peso Wi de
r

cada dovela; r es el radio del circulo.

Figura No.5.17 Calculo de la fuerza T a lo largo de la superficie deformada, mediante la divisiéon en
dovelas de la seccion transversal del terraplén y del material incrustado.

Como se conocen todas las dimensiones geomeétricas de la seccién de andlisis se puede determinar el peso de

cada dovela y en consecuencia el valor de Ti, tal como se muestra en la Tabla 5.4.

Tabla No. 5.4.- Calculo de lafuerza T en cada dovela v la requerida por el geosintético, e
requerida del
Dovels | drea | Ezpesor |“aoldmen ¥ Wi i ¥ Zeno gi Ti '] geotexdil
Mo, m2 m m3 tim3 1 m m radianes 1 m 1
1 =L 1.0 =L 185 1087 3T 00565 940 g.00 157
2 321 1.0 3241 1.85 G277 £.2i 347 02363 14 51 4.40 337
3 196 1.0 196 1.85 a2 1240 347 03573 1366 4.00 341
4 .3 1.0 .3 1.85 1610 16147 347 04651 7ol 394 191
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En el calculo se esta tomando un espesor unitario; el peso volumétrico del material se esta considerando
uniforme tanto para el cuerpo del terraplén como para el material incrustado y el valor de ALi, se esta tomando
linealmente en lugar de una seccion circular segun lo indicado en la Figura 5.17. Finalmente, como la fuerza de
tensién se genera en la base de cada dovela. La resistencia requerida para el refuerzo se obtiene dividiendo
simplemente el valor de Ti entre el valor de ALi de cada dovela, con lo que se generan los datos de la ultima

columna.

Como mas adelante se analiza, para poder lograr el valor de T requerido, fue necesario colocar las tres lineas de

geosintéticos, como se han mostrado en la Figura 5.15.

En el andlisis anterior, se esta suponiendo que el suelo de apoyo permite que los geosintéticos se
deformen la cantidad suficiente (entre el 2 y el 5%) para trabajar con su resistencia de disefio, sin embargo,
¢ Qué sucede si el espesor de lodo se encuentra sobre un suelo que, aun cuando su consistencia sea muy
blanda, tiene cierta resistencia?, ¢ Cudl seria la magnitud de la incrustacion para una estructura como la que

ahora se esta analizando?

Si en la estratigrafia de analisis, se establece que el espesor de lodo varia entre 0.5 y 1.5m, y que el suelo
subyaciente tiene cierta rigidez, se puede considerar que el espesor de lodo sera desplazado completamente al ir
colocando el relleno y después se tendrian asentamientos inmediatos cuya magnitud se puede aproximar con
el procedimiento propuesto en los siguientes parrafos; la aportacion del refuerzo con geosintéticos tendria que

evaluarse a partir de la deformacién que estos experimenten.

La incrustacién del terraplén en el suelo de apoyo, se presenta en forma practicamente inmediata a la colocacion
del relleno, la rapidez de esta deformacion hace que el volumen del suelo de cimentacidon permanezca
practicamente sin cambio, por lo que se propone calcular dicha deformacion a través de la teoria elastica,
mediante la siguiente ecuacion propuesta por Boussinesq y en la que se estd considerando que el estrato de

apoyo que mas aporta a la deformacion es homogéneo, isétropo y tiene un comportamiento elastico lineal.
Ao
o= = (1-v*)BI

En la que & es el asentamiento bajo el terraplén, Ac es la presion media ejercida sobre la superficie del suelo; E
es el modulo de Young, y v es la relacion de Poisson (igual a 0.5 para simular que no hay cambio de volumen en
el terreno de apoyo), B es el ancho de andlisis, e | es el factor de influencia que depende de la geometria en
planta del terraplén y de esta con la profundidad; en este caso se considerara igual a 1 para visualizar

unicamente el efecto del terreno de cimentacion..
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Se establece que Ac es el esfuerzo aplicado en la superficie del terreno de apoyo, sin embargo, su valor varia
con la profundidad de acuerdo con el analisis de distribucion de esfuerzos Boussinesq (Figura 5.18), por lo que
se puede emplear un valor promedio para calcular la deformacién que tiene un estrato ubicado a cierta
profundidad. Ademas, de que seria funcion de la forma en que se construya el terraplén, es decir si se hace en

una o en varias etapas, durante las cuales se permite que el suelo de cimentacion aumente su rigidez.

1.0 2.40 4.00 4.40 6.00 m

o
o
o

1.8 t/m2
7.6

5.3

20

25

NI YS7a

Ay

45 . . .

Profundidad (m )

Ao (t/m?)

Figura No. 5.18 Diagrama que muestra la variacion del incremento de esfuerzos con la profundidad, en cinco
puntos (1, 2, 3, 4, 5) ubicados bajo la seccion transversal tipica del TR-5. En el andlisis se empled la Teoria de
Boussinesq y se considerd carga uniforme completa (es decir, el terraplén es construido en una sola etapa), en
secciones rectangulares segun lo indicado en el esquema de la parte superior de la figura. También se tomo en
cuenta la longitud total del terraplén de 73.6m, los puntos de analisis estan ubicados a la mitad de esa longitud.

El médulo de Young seria el obtenido en pruebas rapidas de laboratorio, en las que no hay cambio de volumen,
es decir, pruebas triaxiales rapidas. En este caso no se emplearia el médulo tangente inicial ni un valor secante,
sino se propone que se calcule en el rango en que se observan grandes deformaciones para un pequefio
incremento de esfuerzo, como lo que sucede en la practica, en donde el suelo de apoyo es desplazado
(experimenta grandes deformaciones) al ir construyendo el terraplén. Este aspecto trasladado a la curva

esfuerzo-deformacion unitaria seria considerar el médulo de rigidez muy cerca de la zona de falla segun lo que
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se muestra en la Figura No. 5.19. Sin duda el valor de E, representa gran dificultad para su eleccién y en la

ecuacion propuesta para el calculo del asentamiento, dicho pardmetro es muy sensible para los resultados.
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Figura No. 5.19 Grafica esfuerzo-deformacion unitaria tipica del Do
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Por otro lado, el perfil estratigrafico del TR-5 es el que presenta el mayor espesor de suelo (comparado con los
otros terraplenes de prueba) que puede influir en las deformaciones elasticas; es del orden de 8.0m, por lo que el
valor del incremento de esfuerzos en el suelo de apoyo se considerara como un valor promedio existente a 4.0m
de profundidad. De esta forma los asentamientos inmediatos en cada uno de los cinco puntos de analisis
calculados con la informacién anterior aplicada a la ecuacién de asentamientos elasticos, tienen los valores
dibujados en la Figura No. 5.20.

En dicha figura se observa un asentamiento maximo de 3.0m al centro del terraplén, y del orden de 10cm en los
extremos, desde luego que a esta configuracién habria que agregar la profundidad en la que el lodo superficial
fue desplazado. Con esta configuracién, se podria calcular cual es el esfuerzo que toman los geosintéticos de
refuerzo y rehacer el andlisis a partir de los nuevos esfuerzos transmitidos al terreno de apoyo, el ciclo tendria
que repetirse hasta alcanzar el equilibrio. Desde luego, no se debe perder de vista que esta es una propuesta de

analisis.
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Distancia (m)
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Figura No. 5.20 Configuracién de la incrustacién que tendria el terraplén al considerar la rigidez del suelo de
cimentacion y suponer que el terraplén es construido totalmente en una sola etapa.

Finalmente se hace un comentario en cuanto a la posibilidad de que con los geosintéticos se pueda aprovechar
la fuerza de flotaciébn que generaria el terreno pantanoso. La idea seria colocar un geosintético no filtrante,
que permita que el terraplén funcione como un cuerpo flotante. Esto ayudaria a disminuir los volimenes de

incrustacion, que segun los andlisis representan un volumen considerable de materiales de acarreo.

El tercer objetivo de los geosintéticos, es incrementar el factor de seguridad contra falla rotacional
por la base, se explica de la siguiente forma; el colocar los geosintéticos horizontalmente, producen una
nueva fuerza resistente que aumenta el factor de seguridad contra una falla rotacional por la base. En la
Referencia No 20, se establece en algunos articulos, que para que el efecto refuerzo realmente se
produzca con los geosintéticos, es necesario que se coloquen en un sistema multicapas, de lo contrario el
beneficio puede ser poco significativo. Para verificar la influencia del refuerzo en el FS del terraplén en
cuestion, se hizo un analisis de estabilidad de la seccion transversal con bermas, sin incluir el refuerzo de
los geosintéticos, el resultado obtenido es un factor de seguridad de 1.48 para una superficie circular de

falla segun lo que se indica en la Figura 5.21.
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Figura No. 5.21. Resultado del analisis de estabilidad para una seccion del terraplén de prueba considerando las
bermas, sin el refuerzo de los geosintéticos.
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A partir de este resultado, se hace intervenir el valor de una nueva fuerza T (fuerza resistente debida a las
capas de geosintéticos); la magnitud de dicha fuerza multiplicada por el brazo de palanca (radio critico
determinado con el andlisis de estabilidad sin refuerzos), se incrementara al valor del momento resistente

segun los siguiente:

Los resultados del programa de computo (descrito anteriormente) para un talud con sobrecarga en la

corona son:

. FS de 1.48, con una superficie de falla por la base y un radio de giro de 15.98m.
. El momento resistente, considerando un ancho unitario de analisis, es de 1603.5 t-m, vy

. El momento motor (que tiende a producir el deslizamiento), es de 1082 t-m.

Si al momento resistente se le suma el valor del momento que produce la fuerza T generada por el

refuerzo, se tiene:

1.38t * 2 (son dos lineas de geomallas biaxiales +1.98t (una malla unixial) * 8.4m (brazo de palanca)=

39.82t-m. De esta forma el FS pasa de 1.48 a 1.52, que ya queda dentro del rango recomendado.

Los valores de resistencia de los geosintéticos (1.38 y 1.98t anotados), se obtienen mediante el criterio de
resistencia a largo plazo (LTADL) que mas adelante se describe. Lo importante ahora es que el
resultado anterior, permite sefialar que el refuerzo no produce un incremento sustancial del factor de
seguridad por falla rotacional en el terraplén. Sin embargo, su colocacién en el relleno, tal como se
propone, daria cierta rigidez a la base, reduciria el volumen de incrustacion, y evitaria cierto grado de

contaminacion de la base granular con suelos finos plasticos.

Como en parrafos posteriores se sefala, la inclinacion de la fuerza T, aun no esta claramente definida,
asi que se consideré completamente horizontal, razén por la que el brazo de palanca no es 15.98m sino
8.4m

En cuanto al material que conforma la plantila o base reforzada, es una arena con grava con
caracteristicas de base (es decir con una curva granulométrica que indique material bien graduado y
contenido de finos en menos de 5%, para los que el limite liquido debe ser menor de 50%), colocada a
volteo sobre los geosintéticos. El requerimiento de que este material sea granular es porque se sumergira
en el pantano y se requiere que sus propiedades mecdanicas no varien sustancialmente al saturarse. Para

tener un control adecuado de la construccion del terraplén sobre la base reforzada, se propone que la
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parte superior de dicha base quede cuando menos 0.30m arriba del nivel superior del agua en el pantano,

y tenga un espesor minimo de 1.0m.

Para el adecuado disefio de los geosintéticos o georredes de refuerzo en un terraplén, la referencia No.

21, establece que al momento de seleccionarlos deberan de formularse las siguientes preguntas:

° ¢, Qué resistencia deben tener?
. ¢, Cuéanta deformacién se debera de aceptar para que empiecen a trabajar?
° ¢ Podra el suelo circundante desarrollar tal resistencia?

. ¢, Habré algun factor ambiental que afecte la resistencia del refuerzo?.

Estas cuatro preguntas se contestan al incorporar en el disefio la resistencia a largo plazo LTADL, (long
term allowable desing load), el coeficiente de interaccion Ci y la resistencia por adherencia Cg. Estos
parametros los definen y los cuantifican las distintas compafiias que producen y comercializan los

refuerzos y debe consultarse la ficha técnica individual de cada producto.
Laresistencia alargo plazo (LTADL) de un refuerzo.

Es equivalente a su carga de trabajo, sin embargo, la deformacion limite de servicio (permisible) en dicho
refuerzo, la cual generalmente es proporcional a la deformacién del suelo en una estructura térrea (talud,
terraplén, muro, etc.), es la que determina la LTADL. ElI comportamiento ante el creep es la primera
propiedad mecanica para establecer la deformacion limite de servicio de dicho refuerzo. El creep
depende del material con el que esta hecho el refuerzo. En el caso de geosintéticos, fabricados de
polimeros, el que mejor comportamiento presenta, a largo plazo es el poliéster. Los efectos ambientales
tienen una influencia muy secundaria en el LTADL, para la mayoria de las proyectos.

La LTADL para los geosintéticos de refuerzo, se calcula como sigue:

LTADL = US*CF*DF*SDF

Donde:

US = Resistencia a la tension ultima.

CF = Factor de reduccién por creep

DF = Factor de reduccién por durabilidad
SDF = Factor de reduccion por dafio in situ.

Resistencia a la tensién ultima (US).La resistencia a la tensiéon dltima y el comportamiento carga-

deformacion del refuerzo, se determinan a través de la denominada prueba ancha (ASTM D-4595),
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aunque, como todos los polimeros, esta resistencia varia por efectos de la temperatura y velocidad de

carga.

Factor de reduccidén por creep y deformacion limite de servicio (CF). Para taludes y terraplenes de
suelo reforzado, la deformacién limite de servicio (recomendada), varia entre 2% y 5%, aunque se

pueden tolerar valores hasta del 10%.

Factor de reduccién por durabilidad (DF). Para establecer un adecuado factor de reducciéon de
durabilidad, la Environmental Protection Agency, EPA, establecié el protocolo EPA 9090 que los
geosintéticos de refuerzo debieran cumplir al ser expuestos al medio ambiente, a ataques
microbioldgicos, a los rayos ultravioleta, a hidrélisis y a una gran cantidad de pruebas con soluciones
quimicas, 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 reduccion de durabilidad
DF=0.9. Para redes de polipropileno, debera de utilizarse un mayor factor de reduccién DF, que debe

consultarse con el proveedor o fabricante.

Factor de reduccién por dafios 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 abrasion es el agente mas destructivo que se encuentra en las obras y varia
de acuerdo al tipo de suelos que se manejan: en los suelos granulares la resistencia del geosintético de
refuerzo, por dafios, puede bajar hasta en un 20%, en tanto que suelos finos puede reducirse hasta en un
10% del original. Este factor ya ha sido aplicado por cada fabricante a su valor de LTADL que presenta en

cada uno de sus productos, en sus fichas técnicas.

Coeficiente de interaccion del refuerzo cortante (C)

El coeficiente de interaccion por resistencia al esfuerzo cortante C; define la proporcién de la capacidad
de esfuerzo cortante del suelo disponible que puede actuar al momento en que el refuerzo le haga la
transferencia de cargas. Este parametro es critico al determinar la resistencia a la extraccion o pullout Ty
de un refuerzo a lo largo de una longitud de anclaje |,. Los valores de C; estan dados por cada fabricante,
en una ficha de datos técnicos. En la Tabla 5.5, se presentan valores que pueden emplearse en un

disefio preliminar.
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Tabla 5.5.- Coeficiente de interaccién por resistencia al esfuerzo cortante C; para los
productos de TC Mirafi.

Tipo de suelo Coeficiente de interaccion C;
P Georredes Geotextiles.

Arenas limosas (SM),

Arenas finas a medias (SW, SP) 0.9-1.0 0.9

Resistencia a la adherencia (Cgy).Los valores de la resistencia por adherencia Cg estan dados por cada
fabricante en una ficha de datos técnicos. En la Tabla No.5.6, se consignan algunos valores.

Tabla 5.6.- Resistencia por adherencia, para los productos de TC Mirafi.

Tioo de suelo Coeficiente de adherencia C,
P Georredes Geotextiles.
Arcillas limosas,

arcillas arenosas, 0.50
limos arcillosos, ML, CL.

0.55

Con la informacién anterior, se puede revisar el FS del terraplén reforzado, segun lo siguiente:

“En el analisis de estabilidad de un terraplén sobre suelos blandos hay cuando menos dos tipos de suelos

diferentes y en general, solamente una capa de refuerzo en el contacto del terraplén y del suelo de
desplante. Detalles adicionales se muestran en la Figura No. 5.22.

Red de iteracion para
localizar el circulo
critico de rotaciéon

-

- dovela
-~ refuerzo N_
R refuerzo
‘\.\__ __/ {1
-8B = / , 5
4 I |
Suelo (s) de D |
cimentacion

Figura No. 5.22

Andlisis de deslizamiento circular para terraplenes reforzados y apoyados en suelos
blandos.
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La fuerza T que proporciona el refuerzo, en el punto de interseccién de la superficie de la falla circular y el
refuerzo, genera un momento estabilizador adicional. La orientacién que se le de al vector en el célculo

de estabilidad puede variar entre 0<6<y, como se ilustra en la figura 5.22.

Aqui el angulo y es la orientacion de la tangente del circulo en la interseccion con la capa de refuerzo. La

guia de la FHWA (Federal Highway Administration), recomienda los siguientes valores para &:

6=0 Para suelos fragiles, suelos muy sensitivos a deformaciones, por ejemplo, algunos

suelos marinos.

o= y/2 Para D/B<0.4 y para suelos de moderado a alta deformabilidad, por ejemplo limos y
arcillas.
o=y Para D/B>0.4 y para suelos altamente deformables, por ejemplo, arcillas suaves y

turbas y para refuerzos de alta elongacién, tipo geotextiles no tejidos, con elongaciones

mayores al 10% y mayores deformaciones tolerables.

Existe una diferencia de opiniones sobre si 6>0 pudiera ser una suposicién razonable o no. Algunos
argumentan que para que el vector T llegue a alcanzar la condicion que se muestra en la figura 5.22,
deben presentarse deformaciones inaceptablemente grandes con las que el geosintético ya no trabaje
eficientemente y el valor de T pudiera sobre estimarse, asi que una forma conservadora de hacer

intervenir T en el analisis es considerar 6=0.

El valor de la fuerza T en el analisis de falla circular, es el menor de la LTADL o de la capacidad de
adherencia calculada como Cg*l,. El término C4 es la resistencia generada por la adherencia entre el
refuerzo y el suelo subyacente. La maxima resistencia por adherencia esta limitada por la resistencia no
drenada del suelo de desplante, esto es: C;<C,. Para el terraplén de analisis, la falla por adherencia esta
descartada, porque los geosintéticos envuelven completamente la base de materiales granulares dejando

como Unica opcion de falla la fuerza de tension o LTADL.

Para superficies cercanas al pie del talud, la fuerza T del refuerzo debera controlarse por la adherencia ya
que el refuerzo no es atravesado por la superficie circular de falla, mientras que por debajo de la corona

del terraplén, LTADL seré la que controle.

Todo lo antes indicado conduce a determinar el valor de la fuerza T que ayuda a aumentar el factor de
seguridad de un talud ante una posible falla circular. La Tabla 5.7, muestra los valores asi calculados de
T para las geomallas utilizadas en el refuerzo del talud en estudio.
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Tabla 5.7.-Calculo de la fuerza resistente T
G. Biaxial G. Uniaxial
US (kg/m) 2000 2755
*CF (%) 80 80
DF (%) 100 100
SDF (%) SC/SM/SP 95/89/86 95/92/90
T = LTADL (kg/m) 1376 1984

*Este valor se ha supuesto en funcion de lo indicado anteriormente, ya que el proveedor no proporciona
dicho dato.

En ambos casos, el proveedor del producto especifica que es para una deformaciéon maxima de 5% y se

considera un material tipo SP (arena mal graduada), para establecer el valor de SDF.

La influencia de T tanto en la incrustacién del relleno como en la estabilidad del terraplén ante una posible
falla circular por la base ya se calcul6 antes; concluyendo que en el caso de la incrustacion se disminuye
el volumen de incrustacion (de informacion revisada en aproximadamente 30%) y que el FS aumenta

de 1.48 (sin goesintéticos) a 1.52 (con goesintéticos).

Continuando con los factores que influyen en las caracteristicas geométricas del terraplén de
prueba, ahora se analiza la influencia del material para conformar los terraplenes y la influencia

del procedimiento constructivo.

En los modelos se cuidé que los materiales y el procedimiento constructivo fueran los mismos que se
emplearian en la obra definitiva. De hecho, como se anoto, los terraplenes de prueba, serian en realidad
secciones de la estructura definitiva ya que estarian ubicados sobre el eje de la vialidad y tendrian la
misma seccion transversal. De esta manera se lograria que el comportamiento mecanico del suelo de
apoyo y del terraplén, en cuanto a materiales y procedimiento contractivo se refiere, sea el mismo tanto
en los modelos como en la vialidad definitiva. Mencién especial merece el procedimiento constructivo
de los terraplenes en las zonas pantanosas, ya que con los modelos, se podria calibrar la mejor manera
ir construyendo el relleno y la velocidad de construccion; aspectos que influyen tanto en la estabilidad
de dichas estructuras como en los volumenes de incrustacién, lo que desde luego va de la mano con el
aspecto econdmico del proyecto. De este razonamiento, convendria que los terraplenes se construyeran
analizando los aspectos indicados a fin de generar la informacién necesaria para tomar las mejores

decisiones aplicables al proyecto definitivo.

Al igual que en los TR-1 y TR-2, los terraplenes que se construirian para observar el comportamiento de

la vialidad se instrumentaria cuidando que la colocacion de los diferentes aparatos de medicion fuera
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estratégica para que registraran lo requerido en forma eficiente y eficaz y al mismo tiempo permitieran el

paso del equipo de tendido y compactacion convencional con que se construiria la obra definitiva.

Finalmente, las caracteristicas geométricas de los terraplenes de prueba TR-3, TR-4 y TR-5, son las

indicadas en la Tabla No. 5.8 y mostradas en la planta y en el corte de la Figura No. 5..23.

Tabla No. 5.8. Dimensiones de los terraplenes
Talud
TR | Ancho (m) | Largo (m) [ Altura (m) (Hor:Ver)
3 3.60 2.0:1.0
4 35.60 73.6 4.00 2.0:1.0
5 4.00 2.0:1.0
1.02.4 4.0 440 50.00 44 40 1.0
IIRR — | f
— AHCU _11.00
I L] ‘M“ 2:40
_J . - + - - - > 4.00
= ‘a’ h ‘M“ [ARAANNRANTY ‘F;r 74’40
3 e - - - o8 g 12.0
[ip] — a5
@ =
:WHHHHHHH W ;g 7440
* A * hd * * N = 74,00
AT i i 240
L —1.00
o |
7360 m

Vista en planta

TERRAPLEN

1
4.40

‘1.00‘1.20
| m—

////%///

NN

MALLA UNIAXIAL GEOTEXTIL FILTRANTE NO TEJIDO

Acotacién en metros (m)

Figura No. 5.23

BASE REFORZADA

Corte B-B

Vista en planta y corte que muestran las caracteristicas geométricas de los terraplenes de
prueba. Los simbolos con forma de cruz en la planta, indican la posicién de equipo de
instrumentacion, en este caso, de placas para registrar asentamientos de la superficie del
terreno de apoyo; las distancias indicadas son tipicas en los tres terraplenes de prueba
(TR-3y TR-4y TR-5).
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6. ANALISIS DE LOS FACTORES QUE
INTERVIENEN EN EL DISENO GEOTENICO
DE LOS DRENES VERTICALES.

6.1. Aspectos a considerar en la eleccion del dren vertical.

Como ya se menciond, se propuso la construcciéon de dos terraplenes de prueba (TR-1 y TR-2), para
modelar el comportamiento de los rellenos que se colocarian en la zona de reconfiguracion de la
refineria. En el TR-2 se sugirio instalar drenes verticales para verificar su influencia en el proceso de
consolidacién en los estratos ubicados entre 0 y 15m de profundidad (en este espesor se encuentran
los principales estratos de materiales coloidales que pueden influir en el tiempo de consolidacion, de
acuerdo con lo que se sefald en el capitulo 1 y se observé en el sondeo ejecutado bajo el TR-2), y
comparar los resultados obtenidos con los que arrojaria el TR-1 donde no habria tales elementos. La
decision de instalar los drenes verticales responde a la experiencia que se ha tenido con dichos
elementos y a que se considera necesario verificar su influencia en campo y no partir de los resultados

obtenidos en pruebas de laboratorio, segun lo siguiente:

Los drenes verticales se han usado desde los afios treinta con el fin de acelerar la consolidacion de
capas de suelo poco permeable, frecuentemente arcilla. Se componen de columnas de arena, de
aproximadamente 0.30m de diametro (dren de arena) o de material fibroso prefabricado clavado en el
suelo (dren sintético). Los drenes proporcionan una nueva trayectoria para que el agua que esta en
los poros escape del suelo en consolidacion recorriendo una distancia mas corta de la que seria
necesaria sin ellos y por lo tanto la velocidad de escape del agua se incrementa’; también permite que el
flujo dentro del suelo sea en la direccion horizontal. Sin embargo, se cree que existen casos en los que
los drenes han sido utilizados sin ser necesarios (Lewis y colaboradores, 1975), imponiendo asi un costo
innecesario al proyecto. También se ha expresado la opiniéon de que la alteraciéon del suelo durante la
colocacién del dren puede provocar una drastica disminucion en la permeabilidad y de la resistencia al
esfuerzo cortante y un incremento de la presion de poro, (Casagrande y Poulos, 1969), lo que puede

disminuir el beneficio esperado de los drenes verticales.

Un razonamiento que puede conducir al uso de drenes verticales, es el considerar los resultados de
consolidacion unidimensional de las pruebas de laboratorio. Por ejemplo, en cierto caso, el tiempo

requerido para alcanzar el 80% de consolidacion en una pastilla de suelo de 2cm de espesor fue de 3.7

! De acuerdo con la Ley de Darcy la velocidad de flujo se puede expresar como V = ki , si k es el coeficiente de permeabilidad del suelo (se

acepta que permanece constante durante el proceso de consolidacion), para que la velocidad aumente, es necesario que; _ h (gradiente hidréulico)
|

aumente, si h es la carga hidraulica y se asume que es constante, la Unica forma de que i aumente es disminuyendo I, que es precisamente la

distancia efectiva que tiene que recorrer una particula de agua a través del suelo; lo que explica en forma sencilla el aporte de los drenes verticales.
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hrs. Si este resultado se traslada a un caso real en el que el estrato de arcilla tiene un espesor de 6.5m y
esta entre dos estratos permeables (lo que esta modelado con las piedras porosas en el consolidémetro),

entonces el tiempo requerido para alcanzar el 80% de consolidacion se puede estimar con la relacion:

t—l = H—ezl (ec. 6.1)
t2 HeZZ

Donde:
t1, es el tiempo requerido para alcanzar el 80% de consolidacion en la prueba de laboratorio.

t, es el tiempo necesario para alcanzar el 80% de consolidacion en el estrato real de suelo que
se esta modelando con la prueba de laboratorio.

He1, es la distancia maxima que recorre una particula de agua en la muestra de suelo que esta
siendo consolidada unidimensionalmente. En funcién de las condiciones de drenaje que tiene el
estrato de analisis en campo, la probeta de suelo en el laboratorio puede ser drenada por una o
por ambas caras (superior e inferior). Asi que Hg puede ser el espesor completo de la probeta si
solo esta drenada por una cara o sera la mitad del espesor si la probeta esta drenada por ambas

caras ya que el agua puede salir por arriba y por debajo de la probeta.

Hez, es el valor equivalente a He, pero respecto al estrato de suelo en campo.

La ecuacién anterior se desprende de la deduccion matematica de la teoria de consolidacion de Terzaghi
y ademas se basa en el axioma de que la muestra de suelo de 20mm de espesor se compone de los
mismos elementos y se comporta exactamente del mismo modo que el estrato natural de arcilla de 6.5m
de espesor. De esta forma, el tiempo estimado para que suceda el 80% de consolidacion en el estrato
real es de 44 afnos, es decir unas 100 000 veces mas el tiempo medido en el laboratorio. Este tiempo
tendria que ser valorado en funcion de los requerimientos del proyecto y desde luego tomar las acciones
permitentes para disminuirlo si asi se necesita; en cuyo caso se puede plantear el utilizar drenes
verticales para reducir drasticamente el tiempo de consolidacion. Instalando los drenes verticales por
ejemplo a espaciamiento de 1.5m, la trayectoria maxima de drenaje se reduce de 3.25m (medio espesor
de la capa de arcilla) a aproximadamente 0.7m. Este panorama resulta alentador y realza el apoyo para
el uso de drenes verticales. Sin embargo, en el razonamiento anterior, existe una falacia importante, que
el tiempo requerido para la consolidacién de la capa de arcilla en realidad se puede predecir a partir de
los resultados de las pruebas de laboratorio; Simons (1974), Stamatopoulos y Kotzias (1983), por

ejemplo, han sefalado que la velocidad de consolidacion en campo puede ser 10, 100 o aun 1000
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veces mas rapida que dichas predicciones. Por lo tanto la decision de instalar drenes con el fin de
acelerar la consolidacion debe ser respaldada por fuertes evidencias de campo en lugar de célculos
basados en parametros derivados de pruebas de laboratorio. Ademas, los drenes verticales pueden

elevar el costo de la obra hasta por un factor de 3 o mas, segun lo que mas adelante se ejemplifica.

De este analisis, se desprende la decision de colocar drenes verticales en uno de los terraplenes de
prueba y verificar el costo/beneficio de tales elementos para la obra definitiva, lo cual responde a la
premisa de que toda obra de ingenieria debe ser econdmica, segura, funcional y armoénica con la

naturaleza.

Hasta casi los afios cincuenta los drenes mas empleados (la primera obra data de 1934), fueron los de
arena, debido a que los materiales que estaban disponibles para el tipo prefabricado eran de cartén y no
siempre proporcionaban la resistencia requerida para la instalacion y la durabilidad minima necesaria. En
los afios cincuenta, la disponibilidad de plastico (polietilenos PVC, polipropilenos y poliéster) a precio
razonable dio gran impulso a los drenes prefabricados. Desde 1980 los drenes prefabricados se
aduefiaron del mercado debido a que son mas baratos y mas rapidos de instalarse que los drenes
tradicionales de arena. En proyectos importantes, el costo de los drenes prefabricados, incluida la

instalacién, es aproximadamente 1/3 el costo de los drenes de arena (McGown y Huges, 1981).

Actualmente, se reconocen tres tipos de drenes verticales por sus caracteristicas geométricas y

materiales de que estan hechos (Ref. 27), a saber:

Drenes de arena:

Son perforaciones circulares en las que se introduce arena con tamafios comprendidos entre las
recomendaciones granulométricas para filtro. Esto se logra de varias maneras a) por perforacién rotatoria
y luego rellenando de arena; b) por perforacién con barrenas helicoidales tubulares de perforacion
continua y luego rellenando con arena a través del vastago hueco, y ¢) hincando pilotes huecos de acero,
en los que el suelo dentro del pilote se expulsa con chifléon de agua y luego se rellena con arena. En
general, el ultimo método produce didmetros mayores a los especificados generando mayor consumo de
arena; aunque también suelen ser mas eficientes los drenes. Sin embargo, grandes diametros en los
drenes de arena pueden tender a actuar como columnas de refuerzo dentro del suelo e influir en la
magnitud y en la forma de los asentamientos de la estructura. Este efecto de refuerzo que producen los
drenes de arena en el suelo de cimentacion, se puede aprovechar para disminuir la magnitud del
asentamiento total de la estructura y por lo tanto se puede disminuir el tiempo de operacién de los drenes
verticales. Una forma de lograrlo, es que durante la construccién de los drenes, se instale en el centro del

dren un tubo de PVC ranurado, de longitud igual a la del dren, por el cual se inyectara una lechada de
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cemento que ayudara a formar una columna de refuerzo de rigidez mayor a la que tiene el dren

Unicamente con la arena®.
Sandwicks:

En seccion transversal son de forma circular y estan constituidos de arena envuelta en filtros de
polipropileno no tejido. Son colocados dentro del suelo en perforaciones previas hechas con cualquiera
de los métodos antes indicados. Una variedad de estos drenes son los denominados wrapped flexible
pipes, que consisten en tubos plasticos corrugados muy flexibles, envueltos en una malla filtrante;
también son de forma circular y tienen la ventaja de que se pueden colocar al mismo tiempo que se

realiza la perforacion, es decir por desplazamiento del suelo.
Band drains.

Son bandas (forma rectangular en su seccion transversal), constituidas por un centro de plastico
corrugado o acanalado envuelto en un filtro geotextil. Este es el més utilizado actualmente, ya que
permite ser transportado en rollos y se tienen grandes rendimientos en su colocacion al emplearse el

método por desplazamiento, el cual se describe en el capitulo de “procedimiento constructivo”.

En el siguiente cuadro se presenta un ejemplo con el costo relativo de construccion de los mencionados
drenes (Ref. 18).

Ejemplo: costo relativo para drenes de 15m de profundidad.
Diametro Separacion, Area de Costo relativo® Costo relativo por
Tipo de dren equivalente3 cuadrada® influencia por para 15m de unidad de area
(mm) (m) cada dren (m2) profundidad (%) tratada (%)
Dren de arena 300 2.22 4.93 790 380
Sandwicks 65 1.62 2.62 160 145
Band drains 50 1.55 2.40 100 100

En el ejemplo se estd asumiendo un tiempo t=0.5 afios para porcentaje de consolidacion U=90% y
coeficiente de consolidacion horizontal C, = 5m®/afio. Ademas de que no se estan considerando los
costos de llegada al sitio para los diversos equipos de construccion.

2 por comunicacion personal con el M. I. Gabriel Moreno Pecero.

8 En los drenes de arena que son de seccion circular, el didmetro equivalente es el mismo que el didmetro de construccién del dren. Lo mismo
aplica para los drenes Sandwicks. En el caso de los Band drains, su seccion transversal es rectangular, por lo que el diametro equivalente es su
perimetro dividido entre el valor de 7. Este concepto se analiza con detalle mas adelante.

“La separacion cuadrada, se refiere al arreglo que tienen los drenes en planta.

% Costo relativo: En el ejemplo se esta considerando como costo de referencia el de los drenes verticales tipo band drains.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

Con la informacion anterior y aceptando que la obra de andlisis es muy importante en cuanto a las
dimensiones del area (42hestareas), donde se colocarian rellenos y consecuentemente (si es necesario)

drenes verticales, se propone utilizar en el modelo, drenes prefabricados tipo band drains.

6.2. Factores que intervienen en el disefio del dren vertical.

Para elegir las caracteristicas geométricas de los drenes y su separacién en planta, se hace el siguiente

analisis:

Cuando se colocan drenes verticales en un suelo, el drenaje ocurre tanto en planos verticales como en
planos horizontales y por lo tanto en el método de disefio se debe tomar en cuanta dicha condicion de

flujo.

La evaluacion de la consolidacion vertical por drenaje vertical se basa en la teoria de la consolidacién
unidimensional propuesta por Terzaghi (1943); el promedio de consolidaciéon en un suelo homogéneo

esta expresada por:

—o [ (2N +1) Vtzj
=1 Z N 11 ~e e (ec 6.2)

Donde:

v = Promedio de consolidacién vertical.

N = numero entero, para tomar en cuenta Unicamente los valores impares de la serie senoidal

infinita.

Ct k
T, = 2 v H, > = Factor tiempo. C,= coeficiente de consolidacion vertical que depende
VyW

e

de la estructura del suelo y del cambio de esfuerzos debido a la cargas externas; t=tiempo para
alcanzar cierto grado de consolidacion; He= distancia efectiva que tiene que recorrer una particula
de agua para alcanzar la frontera permeable; K,=coeficiente de permeabilidad vertical; m,=

coeficiente de variacion volumétrica; y,=peso volumétrico del agua.

La solucion de la ecuacion anterior se presenta mas adelante en la grafica de la Figura No. 6.2.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

La evaluacion del grado de consolidaciéon debido al drenaje horizontal provocado por los drenes verticales
es mas dificil. Desde el punto de vista practico los drenes verticales pueden ser instalados en un arreglo
cuadrado o triangular y por lo tanto el problema no es axisimétrico. No existe una solucién analitica
para esta condicién de la practica asi que es usual aproximar el problema considerando un dren de

seccion circular en el centro de un cilindro de influencia para la consolidacion del suelo (Ref. 27).

La solucion al problema matematico que representa el comportamiento de un suelo al ser sometido a flujo
radial por los drenes verticales aparecio posteriormente a la utilizacion de los drenes (Rendulic, 1935;
Carrillo, 1942; Barron, 1944, 1948); lo cual es, un buen ejemplo, de la solucién teérica después de la

aplicacion ingenieril.

El proceso de consolidacion donde la compresion vertical ocurre solo por el drenaje radial se llama
“consolidacion radial”; si se considera que la permeabilidad del suelo es igual en cualquier direccion
horizontal, que tanto el agua como las particulas que conforman el suelo son incompresibles, que el agua
llena totalmente los vacios del suelo y que es aplicable la ley de Darcy, se puede demostrar que la

ecuacion diferencial que modela el cambio de presion de poro con el tiempo es la siguiente:

ou 0°u 1du
7_CH 72_’_*7
ot or ror

(ec. 6.3)

Donde:

r = radio de influencia del dren, calculado como mas adelante se indica.

C, =-"C,; Coeficiente de consolidacién horizontal.

k

v

Kk, =; Coeficiente de permeabilidad en la direccion horizontal.

En la solucion de la ecuacion anterior, se deben tomar en cuenta, las condiciones iniciales:

u=Ap para t=0 y r,<r<rg;Ap= incremento de presién por la carga colocada; t= tiempo; r,, es el radio del

dren (también es el radio equivalente para drenes rectangulares); r. radio de influencia del dren.

Y las condiciones de frontera para los drenes verticales son:

u=0 parar<r,

123



6.-Andlisis de factores... drenes verticales

U = maxima parar=re

D
r,= 7*3 ; radio de influencia del mismo; D, es el diametro equivalente de influencia.

En el caso de drenes equidistantes distribuidos en forma cuadrada, Figura No. 6.1a, D y por lo tanto
re, se calcula igualando el area cuadrada de lado (D), con la de una circunferencia equivalente de
diametro (De):

2
ﬂE‘r)e =D?; entonces D, =1.13D

Cuando los drenes estan distribuidos en forma triangular (parte b) de la Figura 6.1), r. se determina

también igualando el area del hexagono con apotema igual a D/2, con el area de un circunferencia

equivalente de diametro Dq:

D? D?; de donde: D, ~1.05D ¢ r, ~1.05r

_203
VA

D es la separacion centro a centro entre drenes

De
De
O O O=——1ReEN ——=( (
A °
O O O— [ j O
D crw v
O O Oo— O O
a) cuadrada b) triangular
Figura No. 6.1 Dos patrones comunes en que se instalan los drenes verticales en campo (vista en planta); se

indica el significado del diametro equivalente para ambos casos; ry, es el radio del dren.

124



6.-Analisis de factores... drenes verticales

Conviene observar que el diametro equivalente es mas aproximado al cilindrico, cuando el

espaciamiento en la disposicién de los drenes es de forma triangular que de forma rectangular.

Aqui se esta aceptando que los drenes son de seccién transversal circular, sin embargo si se emplean
drenes tipo banda (band drains), se tendria que obtener un didmetro equivalente circular del dren (2r,,)

para poder ser empleado en las soluciones, dicho diametro se determina con la siguiente expresion:

2(a+b)
2r, =——~ Donde: a es el ancho del dren y b es el espesor (Hansbo, 1979).
Vs

En la ecuacion anterior existe una controversia (M. S. Atkinson, 1980), porque las lineas de flujo que
llegan a un circulo son completamente diferentes a las de un dren de seccidon mas bien rectangular (o
banda). En el dren de banda, las lineas de flujo se concentran en las esquinas y por lo tanto al dividir la
periferia por un factor (7 ), no se produce un diametro equivalente. Este problema sobre la esquina tiene

un efecto de incrementar la resistencia al flujo y disminuir el diametro equivalente. Por lo que propone que

el valor anterior se afecte por el factor % .

Para facilitar la solucién de la ecuacién 6.3, se acepta que las deformaciones verticales en magnitud
y tiempo son siempre iguales en el area de influencia (Barron, 1948). La alternativa habria sido
considerar deformaciones verticales libres, lo que implicaria que la consolidacion avanzaria mas rapido
cerca del dren donde la presién de poro se disiparia mas facilmente, y por consiguiente, la deformacion
vertical disminuiria al aumentar r. Pero ademas de complicar la solucion, la suposicion de las
deformaciones verticales libres se opondria al hecho de que los drenes presentan resistencia a la
compresion del suelo circundante, al efecto de alteracion que produce la perforacion, y a otros factores

que sin duda contrarrestan la suposicién de las deformaciones verticales libres.

Otra hipétesis, es aceptar que la sobrecarga (construida después de instalar los drenes verticales), es

colocada instantaneamente y no como sucede en la realidad en forma creciente.

Segun lo anterior, la solucion al problema de flujo radial, esta dada por (Barron 1948):

_8Tg

U, =1-e F® (ec. 6.4)
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

C
en donde U, es la relacién de consolidaciéon promedio por flujo radial, y Ty = D—g-t es el Factor tiempo
e
(adimensional), para flujo horizontal. Los otros parametros ya fueron definidos.

n’ 3n* -1 r,
F(n){nz _1|n(n)}4nz; =% ces)

Esta ultima ecuacién permite tener en cuenta la separacion horizontal de los drenes.

La combinacion de las soluciones dadas por las ecuaciones 6.2 y 6.4, da el promedio total del grado de

consolidacion, presentada por Carrillo (1942), en la forma:
1-U, =(1-U,)1-U,) (ec. 6.6)

Donde U,= es el grado de consolidacion promedio por el efecto combinado del flujo vertical y flujo

horizontal.

Kjellman (1948) propuso que el espaciamiento horizontal de los drenes verticales, puede ser fijado
considerando unicamente el drenaje radial (ecuacion 6.4). De esta forma los calculos tienden a ser
conservadores a menos que se utilicen drenes verticales muy cortos, el error que se podria cometer rara

vez excede del 10%.

La solucion para la consolidacion por flujo vertical y por flujo radial, dada analiticamente por las
ecuaciones 6.2 y 6.3 se presenta graficamente en la Figura No. 6.2 (Barron, 1948). La suposicion de las
deformaciones verticales libres, habria dado un valor de U un poco mas alto para el mismo T, pero para

Tr>0.5 la diferencia es de 5% o menos (Richard, 1959).

En las soluciones analiticas presentadas, no se estan tomando en cuenta aspectos que en la
practica se han observado, como el efecto de la perturbacion del suelo circundante al dren que se
produce durante la colocaciéon del mismo vy, la resistencia de este con respecto al flujo de agua que se
debe descargar para que el dren pueda continuar totalmente la operacion. Estos dos factores pueden

afectar el funcionamiento de los drenes substancialmente. Por consiguiente, se analizan a continuacion.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

0.0

TN

7]
ya
/
/

]
]
711

0.1

0.2 4 \\\

0.3

Flujo vertical |

<. | n=200

0.5 1 AR
¥ n=50
0.6 - A
n=2|

RWE
0.7 \n=10 .

0.8

n=

Relacion de consolidacion (U)

0.9 9

0.001 0.01 0.1 1 10
Tv ; TR

Figura No. 6.2 Solucion de la ecuacion diferencial para flujo vertical (Tv) y para flujo radial (Tr).

Efecto de |la alteracién del suelo.

Su magnitud depende del procedimiento de construccion empleado, en general, se distinguen dos
técnicas de construccion: a) las que sustituyen el volumen de suelo excavado (perforacién previa) por el
volumen del dren y b) los que desplazan el suelo dentro de la misma masa del suelo (hincado) para
generar el espacié que ocupara el dren. En el primer caso, el esfuerzo cortante que se produce en las
paredes de la perforacion tiende a ser poco importante porque la broca de perforacion ataca directamente
el suelo del fondo de la excavacién y no el de las paredes, logrando con ello que el espesor de alteracion
también sea de poca magnitud, es decir, las propiedades mecanicas de las paredes de la perforacion,
que son las que aportaran el agua hacia el dren, son modificadas sensiblemente. Para la segunda
técnica, el sentido comun indica que el suelo es comprimido y desplazado hacia los lados para lograr
introducir el dren. Cuando el suelo es comprimido, se generan esfuerzos normales que disminuyen el
volumen de los huecos del suelo y por lo tanto su permeabilidad; en la etapa de desplazamiento lateral se
reproduce en cierta forma el empuje pasivo de Rankine, en donde los esfuerzos horizontales aumentan
mayormente que los esfuerzos verticales y por lo tanto se genera un esfuerzo cortante que produce
cambios de forma en la estructura de las paredes del suelo, disminuyendo su permeabilidad. Un
efecto adicional es el producido por el efecto de arrastre que produce la friccion de contacto entre el suelo
y el equipo de hincado haciendo que estratos de suelos finos sean impregnados sobre lentes de suelos

granulares.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

A todo este aspecto de modificacion de propiedades mecanicas en el suelo circundante de un dren,
tradicionalmente se ha llamado “remoldeo” y es un factor que retarda el flujo de agua hacia el dren y

consecuentemente la consolidacion del espesor de suelo.

“La zona remoldeada se estudia matematicamente suponiendo que se extiende a una distancia
constante rg>r,, medida a partir del centro del dren y que de r,, a rs la permeabilidad ks es menor que la
permeabilidad ky del suelo sin alterar. Los parametros s=r¢/r, y ku/ks, afectan las ecuaciones solucién
para drenaje radial, quedando la presién de poro en funcién de r y del tiempo (Barron, 1948; Richart,
1959). Los valores tipicos de s estan entre 1.2 a 20 y de ky/ks de 5 a 50 (Stamatopoulos, 1980). Pero la
zona remoldeada de ancho y permeabilidad uniformes representa poco mas que una pretension
matematica. De hecho se debe esperar que la reduccion de permeabilidad sea maxima cerca del dren y
disminuya con la distancia a partir de él; ademas la determinacion de s y de ky/ks, mediante mediciones
de campo o de laboratorio representa muchos problemas. En todo caso, aun el ejercicio de suponer
valores para s y ky/ks, conduce en la practica, al ajuste del radio del dren a un valor menor que el real.
Dividiendo el radio real r,, (0 multiplicando n), por un factor mayor que uno es un recurso aceptado para
determinar matematicamente el efecto de la alteracion del suelo. Para condiciones promedio, se
considera razonable un factor de 2 (Leonards, 1962). Obviamente el valor del factor debe depender del
método de colocacién, el tipo de suelo, la probabilidad de que las particulas finas emigren de la zona
alterada al dren, etc.” El efecto del remoldeo esta integrado en la ecuacién solucion de flujo radial que

mas adelante se describe.

Resistencia del dren.

El dren no solo debe recoger el agua que viene del suelo en consolidaciéon sino también conducirla a la
superficie. Para que el agua fluya hacia arriba en el dren, debe haber una carga diferencial del fondo a la
parte superior; es decir, la carga h debe ser maxima en el fondo y cero en la parte superior. Por otro lado,
#h actia como contrapresion del exceso de presion de poro u que saca el agua del suelo, y asi retarda
la consolidacién. Si la relacion x,h /u es pequefia, (por ejemplo, del orden de 0.02), su efecto es
insignificante, pero si es mayor (por ejemplo, 0.2 o mas), cabe suponer que sera lento el proceso de

consolidacion.

La relacién de presion del agua en el fondo del dren al exceso de presion promedio del agua en los poros
del suelo a la misma elevacion se llama resistencia relativa del dren (RDR). Su valor depende de las
caracteristicas geométricas del dren (longitud y radio de influencia), de la capacidad de descarga del dren
y del proceso de consolidaciéon (el que a su vez depende de las propiedades mecanicas del estrato de
suelo en analisis y de la magnitud de la carga colocada en superficie. Un procedimiento matematico que

conduce a una forma de calcular RDR se puede revisar en la Referencia No 18.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

Una solucion sencilla que toma en cuenta tanto el efecto del remoldeo como la resistencia del dren al
flujo, fue presentada por Hansbo (1979), dando resultados casi iguales con aquellos presentados por

Barron en 1948 y por Yoshikuni y Nakanodo’s en 1974.

Con dicho criterio el factor F(n) presentado en la ecuacion 6.5, como parte de la solucién de la ecuacion

que modela la consolidacion por flujo radial, se modifica de la siguiente forma:

F(n=F +F +F

3 g
F, =In(n)— 2 Factor de separacion entre drenes.

F = (i” —1) In(s) Factor de remoldeo.

s
S

F = 7rZ(L - Z)—H Factor de resistencia al drenaje.
O
Es decir:
3 (ky Ky
F(n)=In(n)—>+| A —1|In(s)+zz(L-z)-"* (ec. 6.7)
4 kS qw
Donde:

Ky Permeabilidad horizontal del estrato

Ks Permeabilidad de la zona remoldeada

r
S=—>

r-W
z Profundidad de la superficie superior del estrato compresible.

L Longitud del dren.

qw Capacidad de descarga del drén, para un gradiente hidraulico igual a 1.

Una forma de ver cual es el efecto que produce cada uno de los factores indicados, se presentan en las

grdficas de la Figura 6.3.
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1-U,

[F(n)]ln[

D 2
8C,,

deseada.
. [

on

.z

se podrd observar como los factores antes indicados afectan en forma directa dicho tiempo; a
alcanzar la consolidaci

Si de la ecuacion 6.4 se despeja el tiempo (1) requerido para alcanzar cierto grado de consolidacidn,
medida que se incrementa el valor de alguno de los factores se necesitard mayor tiempo para



6.-Analisis de factores... drenes verticales

6.3. Procedimiento para determinar la longitud y la separaciéon horizontal de los drenes
verticales.

A continuacion se presenta un procedimiento paso a paso para determinar la separacion horizontal de los
drenes verticales que se emplearon para el proyecto de analisis, basandose en la informacién antes

descrita.

1. En funcién de los requerimientos y las necesidades del proyecto, se propone un tiempo t necesario

para el proceso de consolidacion y el Uy, (grado de consolidacién total) requerido. Por ejemplo:
t=1 mes y U,=90%

2. Para el tiempo disponible t propuesto, se calcula el grado de consolidacion vertical U, segun la

expresion 6.2, que depende del factor tiempo, el cual se ha definido como:

T - cvt2 _ kot
He mV7/W He

v

> ; para poder calcular este parametro es necesario hacer intervenir algunos

propiedades mecanicas del suelo. De los resultados de las pruebas de consolidacion se puede

calcular el valor promedio de C, como:

o _ToH?

v ; donde T5,=0.20, segun la curva tedrica mostrada en la Figura 6.2; t5 es el tiempo

t50

necesario para alcanzar la mitad de la consolidacion total y se obtiene de cada una de las curvas
de consolidacién generada con cada uno de los incrementos de carga de la prueba de
consolidacion; He es la mitad de la altura de la muestra de suelo contenido en el anillo del

consolidémetro.

Con el dato de C,, es posible obtener un valor aproximado del coeficiente de permeabilidad vertical

K, como:
kv =C,m,7,; 7w €s el peso volumétrico del agua (en general se considera igual a 1 g/cm3); el

valor de m,, se determina para cada incremento de carga en la prueba de consolidacién de la

siguiente forma;
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

Ae
m, = ; donde Ae se obtiene de la curva de compresibilidad para el incremento de
" AL+ e, )

esfuerzos efectivos Ac’ y ey es la relacion de vacios al inicio de cada incremento de carga en la

prueba de consolidacion.

De esta forma, se pueden obtener varios valores del coeficiente de permeabilidad y que en este

caso se han incluido en forma grafica con los puntos huecos de la Figura 6.4.

Otras formas de obtener el valor de K,, es realizando pruebas en el laboratorio y de forma mas
conveniente y veraz en el campo. En este sentido una de las empresas encargas de hacer los
estudios de mecanica de suelos del sitio en analisis, realiz6 dos pruebas de laboratorio para
determinar el coeficiente de permeabilidad en el sentido vertical y otras dos pruebas para
determinar el mismo parametro en el sentido horizontal. Dichas pruebas se ejecutaron empleando
un permeametro de carga variable (no se indican mas detalles) y utilizando las mismas muestras
de suelo para poder comparar los resultados. Para la prueba de permeabilidad horizontal solo se
labré el suelo en la direccion conveniente y se utilizé el mismo equipo. Conviene anotar que las
muestras de suelo utilizadas en las pruebas de permeabilidad fueron clasificadas como MH
(LL=57%, LP=37%, w=62% Finos=61-95%), al revisar el perfil estratigrafico del sondeo mixto en
que se recuperaron las muestras ensayadas para permeabilidad, se puede apreciar, que no forman
parte del estrato de arcilla plastica con alto contenido de materia organica, y que se ubican en las
zonas de arcillas plasticas que contienen importantes cantidades de arena; s6lo una de ellas esta
dentro de los primeros 15m de profundidad en que se instalaran los drenes verticales. Los
resultados de laboratorio sefialan que la permeabilidad tanto en la direccién vertical como en la
horizontal tiene valores practicamente iguales y sus valores estan representados por los puntos
llenos incluidos en la Figura 6.4, cada punto corresponde con dos resultados (k vertical = k

horizontal).

Como se puede ver en la Figura 6.4, los valores de k, obtenidos en forma indirecta con las
pruebas de consolidacién, son dispersos, los datos extremos son 3x10%cm/s y 5x10°cm/s, es
decir, una diferencia del orden de 150 veces entre un valor y otro; esto es comun que se presente
en el laboratorio y se atribuye a diversos factores, como la diferencia de suelos en cada prueba, la
alteracion y el manejo de las muestras, etc. En el rango de dispersion se aprecia una concentracion
de resultados que tiende a un valor de k=5x10"cm/s, este dato, en general representa a los
suelos arcillosos que se pretende tratar con los drenes verticales, por lo que se tomara como valor

de referencia.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

Los datos obtenidos con el permedmetro de carga variable dan una permeabilidad del orden de
5x10°cm/s, unas mil veces mayor al dato promedio obtenido en forma indirecta, lo que se imputa
al hecho de que los materiales ensayados contenian una gran cantidad de arena y no representan

al suelo coloidal que se quiere drenar.
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el valor que se debe tomar y en consecuencia se

podria estar sobredishando o subdisefiando; lo
que repercute directamente en el costo, en la funcionalidad y en la seguridad de la obra. Por ello
conviene considerar la posibilidad de hacer pruebas de permeabilidad en campo a fin de acotar

en mayor medida el rango de informacion.

Continuando con el calculo, ahora se obtendra el valor de m,. Como se indic6 este parametro
depende de la estructura inicial del suelo y del incremento de esfuerzos. De las pruebas de
consolidacion se puede determinar una grafica como la indicada en la Figura No 6.5. Dicha grafica
permite de manera facil interpolar el valor de m, para el nivel de esfuerzos requerido, en este caso
el debido a la sobre carga que le impondra el terraplén, (TR-2 que es en el que se colocaron los
drenes) de 2m de altura. Al considerar las hipétesis de la teoria de distribuciéon de esfuerzos de
Boussinesq, el nivel de esfuerzos conque se calcula m, debe ir disminuyendo entre mas profundo
se encuentre el estrato de analisis, razon por la cual se han incluido los resultados de pruebas
realizadas en muestras obtenidas a diferentes profundidades. La razén por la que en la figura
indicada aparecen valores de m, para diferentes sondeos, responde al hecho de considerar
(después de revisar sus propiedades indice y mecanicas) que son representativos del estrato de
arcilla plastica que se pretende tratar con los drenes verticales.

133



6.-Analisis de factores... drenes verticales
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Al considerar las condiciones estratigraficas del terreno de
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cimentacion del TR-2, la Figura No. 6.6 indica la 0
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dicho terreno, es decir, antes de construir el terraplén.

Asimismo, se presenta la grafica de esfuerzos efectivos

finales que se produce por la construccion del terraplén.
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demas), marcan fronteras entre diferentes estratos. En

Diagrama de esfuerzos en TR-2

Figura No. 6.4.6.

funcion del perfil estratigrafico definido para el TR-2, los

estratos de suelos finos que seran interceptados por
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

los drenes verticales seran dos: el primero entre 1.50 y 7.60m de profundidad y el segundo
entre 12.40 y 15.0m. Las propiedades indice y mecanicas de ambos estratos pueden consultarse
en el capitulo cuatro. Los estratos anteriores estan separados por un estrato de arena fina arcillosa

color gris de compacidad media.

Con la figura 6.6, se puede calcular el incremento de esfuerzos en el estrato de interés, por
ejemplo, en el estrato comprendido entre 1.5 y 7.60m de profundidad, el valor del incremento de
esfuerzo efectivo (Esf. Efectivo final menos el Esf. Efectivo inicial), a la mitad del estrato es del
orden de O.4kg/cm2, valor que al introducir en la grafica de la figura 6.5, se pude ver que no varia
sustancialmente independientemente del sondeo que se elija, de esta forma se acepta un
mv,:O.O4cm2/kg. Para el otro estrato de arcilla que se encuentra entre 12.40m y 15.0m de

profundidad, el incremento de esfuerzo es del orden 0.35 kg/cm?, con el cual m,=0.05 cm?/kg.

kt
2 b
mV]/WHE

estratigrafico se concluye que el primer estrato de arcilla (entre 1.50 y 7.60m de profundidad) esta

De esta forma: T, = el unico valor que hace falta acotar es H.. Al revisar el perfil

drenado por amabas caras, lo mismo que el estrato entre 12.4m y 15.0m de prof. por lo que H,

sera la mitad de dichos espesores. El valor de T, asi calculado se incluye en la Tabla No. 6.1. De

este valor se obtiene el de U, de la figura 6.2, el cual también se incluye en la tabla.

Tabla No. 6.1, Valores de Tv y Uy, para el perfil del TR-2
Estrato H ky my t Tv Uv
No. Cm cm/s cm?/kg (s)
1 305 5E-07 0.04 3E+06 0.348 0.66
2 130 5E-07 0.05 3E+06 1.534 0.98

En la ultima columna se puede ver que para el segundo estrato, el grado de consolidacién
requerido (90%) es mayor al requerido para las condiciones de drenaje naturales, por lo que no se
requiere el uso de los drenes verticales. Aqui conviene anotar que si en lugar de utilizar el valor
promedio de permeabilidad obtenido con las pruebas de consolidacion, se emplea el valor
determinado con las pruebas de el permeametro (KV=5x1O'50m/s) los grados de consolidaciéon
calculados para los estratos indicados seria mayor de 90% y por lo tanto no se requeriria el
tratamiento con los drenes verticales. Razdén que refuerza la necesidad de hacer pruebas de

permeabilidad en campo.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

3.

Ahora se calcula el valor de U, solo para el primer estrato, con la siguiente expresion:

1-U
U =1--—r
1-U,
Estrato Urv Uv Ur
No.
1 0.9 0.66 0.71

Lo que sigue ahora es proponer un tipo de dren asi como sus propiedades. Ademas de los
valores de permeabilidad horizontal (ky), permeabilidad de la zona remoldeada (ks) y radio de

remoldeo (rs).

En este caso, el dren propuesto fue de tipo banda con a=10cm (ancho) y b= 0.53cm (espesor) con

una capacidad de descarga (q,) de 1.0cm?s.

: : 10+0.53
El radio equivalente de este dren rectangular es: I, = —— =3.35Cm

T

El dren seria colocado mediante desplazamiento del suelo, hincando un mandril guia mediante

presion hidraulica, lo que podria provocar un radio de remoldeo® de dos veces el radio equivalente

del dren rectangular es decir: I, =2*3.35=6.7cm

Se supone que la permeabilidad horizontal debe ser determinada ya sea en laboratorio o de
preferencia con pruebas de campo, por lo que este valor debe ser conocido. En este caso el Unico
dato que se tiene es de dos resultados de pruebas de laboratorio, que indican que la permeabilidad
en cualquier direccion (vertical u horizontal) es la misma; de donde se podria aceptar que la ky
tenga el mismo valor de la permeabilidad vertical propuesta anteriormente. Sin embargo, en la
descripcion estratigrafica que se hace de los estratos a tratar, se indica que hay pequefias vetas de
turba y de arena cuya permeabilidad se sabe es bastante mayor que la de un suelo coloidal, pero
como no se tienen perfectamente ubicados en cuanto a su profundidad en dicho perfil su aportacion
a la velocidad de consolidacion no se puede evaluar certeramente, asi que, en este caso se
propone que la permeabilidad horizontal sea tres veces mayor a la vertical. Este dato desde

® Este es un dato muy importante, La experiencia tanto en campo como en el laboratorio ha demostrado que depende

de muchos factores que tienen que ver con las caracteristicas y propiedades del suelo atravesado, con la forma de la
punta de la herramienta de hincado, con las dimensiones del dren y es muy probable que con otros aspectos como la

velocidad de hincado. Un valor recomendado por la experiencia, es utilizar el doble del diametro del dren elegido

(Referencia 6.1)
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

luego es bajo el criterio del que suscribe y puede prestarse a discusion. Asi que lo mejor seria tener

un dato preciso de la permeabilidad horizontal producto de una prueba de campo. Finalmente:

ky, =3k,
En cuanto a la permeabilidad de la zona remoldeada. Como antes se dijo, la experiencia indica
que la relacion ky/ks puede variar en un rango muy amplio (5 a 50), dependiendo de varios factores
que ya se indicaron. En este caso, se propone emplear el valor mas bajo de la variacion

documentada, es decir, 5 lo cual también puede ser discutible.

Con la informacion anterior se construye la Tabla 6.2 que enseguida se presenta:

Tabla 6.2.- Parametros para el calculo de la separacion de drenes.
a b I'w rs | Estrato ky K Ks (He)2 t Cv Ch
cm | cm | cm | cm No. cm/s cm/s cm/s | cm® s cm?s cm?s
10 | 053 |3.35| 6.70 1 5.0E-07 | 1.5E-06 | 3.0E-07 | 930.3 | 2.59E+06 | 1.25E-04 | 3.8E-04

Continuacion de la Tabla 6.2.
Estrato S kn/ks Fs z L w Ky Fr Fn
No. cm cm cm’/s | cm/s
1 2 5 2.8 150 760 1 1.5E-06 0.43 Por determinar

Con esta informacion, se puede generar el siguiente sistema de ecuaciones en que las variables a

determinar son TR y re.

To=—2t (1)

F(n
Ts = _6(3 )In(l—Ur) (2)
Igualando (1) y (2) y sustituyendo los valores correspondientes del estrato 1, se tiene:

% 0.153[2.84+0.43+ In(;’f’ﬁj_j}’ la que al resolver se encuentra r,=108cm. Valor que

2 =
re

corresponde al radio equivalente al que deben colocarse los drenes verticales para alcanzar el

grado de consolidacion requerido.
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6.-Analisis de factores... drenes verticales

La separacion en planta a la que deben construirse los drenes verticales, dependera del arreglo
que se proponga, por ejemplo, para una distribucién triangular (tres bolillo), el radio de separacion

se calcula con la siguiente expresion, segun la figura 6.1.

r
r= 1 85 =103cm. Por lo tanto, la separacién en planta, centro a centro de los drenes verticales

seria del orden de 2.10m.

Hasta aqui se llega con el andlisis tedrico que permite definir la longitud y la separacién de los drenes
verticales en funcidon de los requerimientos del proyecto. Sin embargo, en la toma de decisiones
practicas para el caso en estudio, se considera que las condiciones estratigraficas son muy erraticas y
dejar los drenes verticales solo hasta 7.60m de profundidad, segun las condiciones estratigraficas del
terreno de apoyo del TR-2, podria ser insuficiente para otras regiones del predio, ya que existe evidencia
de que los estratos de suelos finos pueden tener una profundidad mayor; asi se decidié flexibilizar la
longitud de los drenes verticales, para que pudiera variar entre 10m y 15m segun lo que fuera
encontrando en cada caso con la dificultad de hincado del dren. De esta forma se estaria cubriendo el

mayor espesor de suelos finos que pueden influir en el hundimiento vertical de los terraplenes.

En cuanto a la separacion, se opté por una distribucion triangular en planta, tal como se indica en la Figura
No. 6.7, pero con una separacion mayor (3.50m) a la aqui calculada (2.10m), centro a centro de los
drenes, lo que en algin modo compensa el hecho de haber incrementado la longitud requerida de los
drenes; recordando que la idea fundamental seria observar su efecto en la velocidad de
consolidacion del terraplén de prueba y no tanto predecirla, sobre todo por las consideraciones que
se hicieron respecto a las propiedades permeables del suelo, y de la zona remoldeada, que son los que

mas influyen en la eficiencia de los drenes verticales, segun lo indicado en la figura 6.3.
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7. CRITERIOS PARA ESTABLECER LA INSTRUMENTACION
EN LOS TERRAPLENES DE PRUEBA.

7.1 Generalidades.

Aspectos generales, como se ha sefialado los terraplenes de prueba, tienen la finalidad de modelar en
forma mas cercana a la realidad, el comportamiento mecanico del terreno de cimentacién en que se
apoyaran las estructuras definitivas. Tomando en forma implicita aspectos que no se consideran en el
disefio geotécnico a partir de sondeos de exploracion puntuales en campo y pruebas mecanicas

ejecutadas en muestras de suelos particulares.

Los resultados que se obtengan de los terraplenes de prueba permitiran validar los resultados
pronosticados con las teorias de calculo aplicables, incluyendo en el andlisis un aspecto muy importante
que no debe soslayarse en la interpretacion de los resultados de los modelos de prueba: el
procedimiento constructivo; podria suceder que no se haya ejecutado para generar las condiciones
mecanicas supuestas en el disefio y por lo tanto su influencia seria fundamental en el comportamiento de

los terraplenes de prueba y de las estructuras definitivas.

Aspectos particulares. Los terraplenes de prueba son en si un equipo de instrumentacién que pretende
responder algunas cuestiones que no quedaron del todo claras en la etapa de disefio del proyecto y que
desde luego tienen que ver con el factor econdémico, de seguridad y funcionalidad de las estructuras

definitivas, segun lo descrito en parrafos anteriores.

Las cuestiones son particulares y dependen del tipo de estructura que se quiere modelar, en este caso,
hay preguntas especificas para el terraplén que se construira en el area de reconfiguracion de la refineria

y preguntas especificas para el terraplén que se requiere en el camino de acceso.

Para la zona de reconfiguracion, las cuestiones serian:

1. ¢Cual es la magnitud del asentamiento total?

2. ¢ Cbémo se presenta dicho asentamiento respecto al tiempo?

3. ¢Cual es la configuracién del asentamiento en la superficie del terreno de cimentacion?
4. ¢Como influye el procedimiento constructivo en la magnitud de los asentamientos?

5. ¢Cbémo se comporta la presion de poro durante y después de la etapa de construccién?
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6. ¢Se presentan desplazamientos laterales del terreno de apoyo y del terraplén mismo?, ;De qué

magnitud y hasta que profundidad?.

7. ¢Cual es el beneficio que se tiene al instalar drenes verticales?

Para el camino de acceso, se tendrian las mismas seis preguntas iniciales antes indicadas mas la que se

listan enseguida.

7. ¢Qué beneficio se obtiene al utilizar los geosintéticos, en cuanto a volumenes de incrustacion y

magnitud de asentamiento?

8. ¢Cbémo influye el procedimiento constructivo en la estabilidad de la obra, sobre todo en la zona franca

de pantano?

9. ¢Como influye el procedimiento constructivo en los volumenes de incrustacion, principalmente en las

zonas donde se tiene un tirante de agua?

10. ¢ Cuales son los aspectos constructivos que deben cuidarse en la construccion de las estructuras

definitivas, principalmente en aquellas zonas donde se tiene un tirante superficial de agua y lodo?

Como se podra notar, los capitulos precedentes al actual, se han dedicado a explicar cuales deben ser
las caracteristicas fisicas que deberian tener los terraplenes de prueba para que sean instrumentos de
medicion eficientes y eficaces, en la modelacién del comportamiento de las estructuras reales. En este
capitulo se describira, disefiara y se elegira el equipo complementario que es necesario instalar para
observar el comportamiento mecanico que es inducido al terreno de cimentacion por la construccion de

los terraplenes de prueba y que ayudaria a dar respuesta a las preguntas antes anotadas.

La instrumentacién propuesta se hace bajo la premisa, siempre presente, de que cualquier aparato de

medicion debe ser elegido y ubicado para responder una pregunta especifica.
Conviene sefialar que en el mercado existen diferentes equipos para medir un parametro en particular,

aspecto que aqui se cubre al hacer una descripcion de ellos, de su operacién y consecuentemente de su

eleccion para el caso en estudio.
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7.2 Placas de asentamientos

Al analizar las primeras cuatro preguntas se puede constatar que estan ligadas, en el sentido de que
todas hacen referencia a los asentamientos que sufriria el terreno de cimentacion de los terraplenes de

prueba, por lo que se propone utilizar un solo equipo de instrumentacién para darles respuesta.

Conviene senalar que se esta considerando que el cuerpo del terraplén, al ser construido en capas
compactadas, no experimentaria deformaciones verticales en si mismo, asi que el equipo de

instrumentacion estaria orientado solo a monitorear la superficie del suelo de desplante del modelo.

Para elegir el equipo adecuado se debe pensar en la precision requerida, la que a su vez depende de la
magnitud total del asentamiento que se espera podria suceder en la superficie del terreno de cimentacién
del terraplén de prueba. Por lo tanto, es necesario tener este dato para tomar decisiones. De acuerdo con
las condiciones estratigraficas existentes en la zona de estudio, serian los estratos de suelos finos los
que mayor aportacion tendrian en la magnitud total del asentamiento a largo plazo, asi que, sélo para
tener una idea del asentamiento se propone utilizar la siguiente expresién de analisis que se obtiene a

partir de la teoria de consolidacién de Terzaghi.

AH; =m, AcH; (ec. 7.1)

Donde AH; es la magnitud del asentamiento en el i-ésimo estrato de analisis; my; es el coeficiente de
variacion volumeétrica (del estrato i), definido en capitulos anteriores; Ac; es el incremento de esfuerzos en
el estrato i (puede calcularse con la teoria de distribucion de Boussinesq) y H; es el espesor del i-ésimo

estrato.

Como ejemplo de calculo se empleara la informaciéon ya generada en capitulos anteriores, segun lo
siguiente: se utilizara el perfil estratigrafico del TR-2, la grafica de variacion de m, de la Figura 6.5 y la
distribucion de esfuerzos mostrada en la Figura 6.6 (correspondiente al TR-2). Con dicha informacion, se
genera la Tabla No. 7.1, en la que se indica el asentamiento por consolidaciéon esperado de los estratos
en donde predominan las suelos finos. Al no considerar la deformacion que sufriran los estratos en que

predominan las arenas, el asentamiento total real serd mayor al aqui presentado.
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Tabla No. 7.1.- Magnitud de asentamiento esperado por consolidacion bajo el TR-2

Espesor | Prof.

Estrato (i) Prof. (m) (Hi) Media | oi Ao (i) | om (i) | my(i) my (i) AH (i)
No. De A (m) (m) | t/m? | t/m? | t/m? |cm?kg| m?t (m)

1 1.5 7.6 6.1 4.55 6.05 5.0 11.1 0.045 0.0045 0.14

2 12.4 15.4 3 13.9 13.41 4.0 17.4 0.04 0.004 0.05

3 19 21.5 2.5 20.25 16.86 3.8 20.7 0.03 0.003 0.03

4 21.5 26.2 4.7 23.85 17.51 3.5 21.0 0.03 0.003 0.05
Asentamiento total: 0.26

oi es el esfuerzo efectivo inicial existente en el estrato i de andlisis.

om €s el esfuerzo efectivo final a la profundidad media de cada estrato de analisis, con el cual se
calcula el valor de m,.

El orden de magnitud del asentamiento esperado permite plantear la utilizacion de un equipo que sea
capaz de medir dicho asentamiento con una precision de 1cm. De esta forma, se propone que la
instrumentacion sea mediante nivelaciones topogréficas frecuentes (utilizando un nivel topografico, o
una estacion total), sobre puntos especificos e inamovibles horizontalmente, colocados en toda la
superficie del terreno de desplante de los terraplenes de prueba para verificar la configuracion que

tendria tal deformacion

El punto de referencia para las nivelaciones topograficas seria un banco de nivel fijo. En este caso un

banco de nivel profundo1 construido estratégicamente2 dentro del area de reconfiguracion de la refineria.

Los puntos inamovibles horizontalmente, serian elementos a los que se les ha llamado placas de
asentamientos, que estarian conformados por una placa de acero de 30cm de lado y 5mm de espesor y
un tubo de acero galvanizado de 1.91cm (3/4”) de didmetro. Uno de los extremos del tubo se une
perpendicularmente a la placa utilizando soldadura y en el otro extremo se pone un tapén cachucha. De
este modo se construye una estructura, donde la placa de acero funcionaria como una pequefia zapata
de desplante colocada en la superficie del terreno de apoyo del terraplén de prueba, segun lo que se
muestra en la Figura No. 7.1. Dicha zapata ayudaria a mantener fijo el tubo galvanizado cuyo extremo
libre seria el punto de control topografico. Debido a que el terraplén de prueba tendria diferentes alturas
durante su fase constructiva, se podria hacer que el tubo galvanizado (control topografico) fuera

incrementando su longitud en tramos de 1.0m mediante coples roscados; desde luego que esta actividad

1 . A . -

Un banco de nivel profundo, en términos muy generales, es un tubo de acero galvanizado que va desde la superficie, hasta estratos de suelo
profundos y/o resistentes en que se ancla y donde la influencia de las cargas superficiales es poca, nula o no provoca que ellos se deformen
verticalmente. Dicho tubo es aislado por otro tubo de mayor diametro que evita que el suelo circundante a ellos provoque esfuerzos en el tubo
interior.

En este caso estratégicamente, se refiere a que el banco esté ubicado en una zona de fécil acceso y al mismo tiempo esté protegido para que no
pueda ser maltrato por equipo de construccion o del personal.
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requeriria de mucho cuidado para no mover el sistema y perder la secuencia de lecturas. Con este
sistema se podria generar un registro continuo de las deformaciones verticales que estaria sufriendo la
superficie del suelo de desplante de los terraplenes de prueba antes durante y después de la etapa

constructiva.

Para garantizar que el tubo de acero galvanizado no sea dafiado por el equipo de construccion del
terraplén, se propone utilizar un tubo camisa de PVC con diametro de 15.24cm (6”) el cual se colocaria
cubriendo al tubo de acero galvanizado segun lo indicado en la Figura 7.1. Asi mismo se consideraria la
posibilidad de emplear equipo ligero de compactacion (bailarina) en la zona cercana a cada una de las
placas para disminuir la posibilidad de que sean desplazadas horizontal o verticalmente por el equipo de

compactacion pesado (rodillos, motoconformadoras, etc.).
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DEBE LOCALIZARSE SOBRE UN DREN VERTICAL O "
DE PRESENTARSE ESTA SITUACION DEBEN HACERSE A BASE DE UNA PLA”CA DE ACERO DE 1/4" Y TUBO GALVANIZADO
DE 3/4" DISTRIBUIDOS RETICULARMENTE

LOS AJUSTES CORRESPONDIENTES EN CAMPO

Figura No. 7.1.- Detalles de las placas de asentamientos

La disposicién en planta de las placas, se haria considerando por un lado, que fueran suficientes para
obtener la informacion necesaria a fin de generar la forma deformada del terreno de apoyo del terraplén
de prueba y por otro lado, que entre cada placa hubiera espacio suficiente para permitir el paso del
equipo de construccién de los terraplenes. De esta manera, se propone colocar 16 placas de
asentamientos en el TR-1y en el TR-2 tal como se muestra en el inciso a) de la Figura No. 7.2. Para el
caso de los TR-3, TR-4 y TR-5, se tendria una consideracion adicional a las anteriores y es, su forma

geométrica, ya que al requerir bermas para su estabilidad se tienen diferentes cargas (dos alturas de
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terraplén) y seria muy conveniente tener la configuracion deformada del terreno de cimentacion para
ambas zonas de carga; es asi como se llega a la propuesta de 24 placas de asentamientos para cada

uno de los terraplenes de prueba con la distribuciéon mostrada en la parte b) de la Figura No. 7.2.

La frecuencia de medicién se realizaria en funcién del avance constructivo, tratando de verificar la
magnitud de los asentamientos inmediatos a la colocaciéon de una carga, (por ejemplo el avance de
construccion logrado en un dia) y los que se producen hasta antes de colocar un nuevo incremento de
carga. Es decir, hacer dos nivelaciones por dia. Una en la mafiana, antes de empezar los trabajos de
construccion y la otra por la tarde, inmediatamente después de terminar dicha jornada. Esta tarea seria
durante la fase constructiva de los terraplenes de prueba. Una vez terminados, las nivelaciones podrian
espaciarse, haciendo una sola por dia y luego una por semana, en funciéon de los resultados que se

vayan obteniendo con estos instrumentos y con los demas que se instalen.

8 m ¢
r _11.00
j2.40
UL I
+ + * + . - - 4.00
Placas de é 1.0 B
Asentomientos I 4.40
18.50 / \ .- . . o
+  (TIPICO) =+ * * £ %ﬂ PLACAS PARA MEDICION
o Sl
£ ﬁ * *DE ASENTAMIENTOS 12.0
S .14 (TPIcO) ™ \
N + . .
2 + + * - 9.60 ]
6\ {W—‘ 4.40
EE ! : 74 00
[ I 4
= 2.40
* - - - L —1.00
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a).- TR-1y TR-2 b).- TR-3, TR-4y TR-5
Figura No. 7.2.- Distribucion en planta de las placas de asentamientos para los diferentes terraplenes de
prueba,

En el capitulo de procedimiento constructivo se expone como seria la secuencia de colocacion de las

placas de asentamientos y de los terraplenes.

7.3 Piezé6metros.

La importancia de vigilar el comportamiento de la presién de poro en el suelo de cimentaciéon que tiene
un nivel de agua freatica superficial y esta saturado, sobre todo en la fase de construccién de una
estructura que le inducira un incremento de esfuerzos, es de vital importancia porque dicho parametro
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esta ligado con la resistencia del suelo y al mismo tiempo con la velocidad de los asentamientos por
consolidacion primaria. Tedricamente, al colocar una carga (en este caso el peso del terraplén)
inicialmente el incremento de esfuerzos en la masa del suelo seria tomado por el agua contenida en los
poros del mismo y por consiguiente disminuiria su resistencia al esfuerzo cortante. A medida que pasa
el tiempo, la presién de poro en exceso de la inicial existente, tenderia a su condiciéon de equilibrio
hidrostatico inicial (etapa de consolidacion) y la resistencia al esfuerzo cortante comenzaria a
recuperarse. El tiempo que tarde en equilibrarse la presiéon de poro, seria funcion de las condiciones
estratigraficas del suelo, de las propiedades mecanicas de los estratos que se consolidan y de la

magnitud del incremento de esfuerzos.

Si el incremento de la presidon de poro es grande, se podria provocar la falla del terreno de cimentacion,
ello posiblemente no sucederia con el primer incremento de carga pero si en los posteriores si el tiempo
transcurrido entre una carga y la siguiente no es el suficiente para dejar que la presion de poro se disipe;
de ahi la necesidad de observar su comportamiento, con mucha atencién durante la etapa constructiva

de la estructura, y proseguir su monitoreo en un lapso posterior para registrar cualquier cambio.

El equipo que permite medir la presion de poro in situ es conocido como piezémetro. El avance de la
tecnologia ha inducido el desarrollo de diferentes tipos de estos instrumentos; entre los méas utilizados se

sefalan los siguientes (practicamente en el mismo orden de creacioén):

e Piezémetros abiertos

e Piezémetros hidraulicos

e Piezdmetros neumaticos.

e Piezometros de alambre vibrante. Piezometros de diafragma.
e Piezometro de resistencia eléctrica.

e Piezocono

Piezémetro abierto: También se conoce como tipo Casagrande, en honor a quién lo desarrollé (Arthur
Casagrande). Estd compuesto de los siguientes elementos: un filtro de arena dentro del cual se coloca
una celda permeable o bulbo, un tubo vertical, un sello de bentonita que se coloca arriba del filtro de
arena y envuelve al tubo vertical, segun lo que se indica de manera esquematica en la Figura No. 7.3
Ademas, se necesita un equipo eléctrico para medir el nivel del agua dentro del tubo vertical (sonda

eléctrica).

Su funcionamiento es el siguiente: El filtro de arena permite que se cree un sistema de vasos

comunicantes entre el agua del suelo y el tubo vertical, de esta forma el agua tiende a subir por el tubo
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vertical hasta alcanzar un nivel de equilibrio. Si este nivel de
equilibrio coincide con el nivel de agua freatica existente en el ;_0 ~Tapon desmontable
. i . i L. Superficie del
sitio, se tienen condiciones hidrostaticas por lo menos hasta la terreno
profundidad en que se colocé la celda permeable. Relleno con loda
Referncia arcilloso
de nivel
El filtro de arena evita que las particulas solidas finas del suelo
emigren hacia la celda del piezometro y lo tapen. El sello de i Tubo vertical
bentonita logra que el agua que se introduce al piezémetro sea de T :
Sello de bentonita
una profundidad o estrato especifico y no se tengan aportaciones
: H H Perforacion de 7.5
de agua de estratos superiores haciendo que el nivel de agua 5 ol
dentro del piezémetro sea precisamente el de dichos estratos.
Para medir el nivel de agua dentro del tubo vertical del A
piezémetro, se emplea una sonda eléctrica, que en términos muy 30 | __Filtro de arena
generales es un circuito eléctrico abierto mediante la separacién | ":-}_Bulbo
30
de las puntas de un cable eléctrico, el cual al introducirse en el -1-
i 30
tuvo vertical y descenderlo hace contacto en el agua cerrando el I Figura7.3

circuito; en superficie esto se ve porque se produce un cambio de

voltaje que prende una luz o activa una chicharra.

Desde su creacion y hasta la fecha, este tipo de piezémetro se sigue utilizando porque ha demostrado
dar resultados confiables si se construyen correctamente. El punto critico de la construccion es el sello

de bentonita, sobre todo cuando se tiene que colocar a profundidades considerables.

Actualmente se tienen diferentes versiones del piezémetro abierto, en los que se ha sustituido el filtro
de arena por un geosintético colocado alrededor del bulbo. También en el procedimiento constructivo ha
habido innovaciones, y ahora algunos piezémetros abiertos pueden colocarse hincando la celda
permeable (Geonor modelo M-206, Piezometro Cambridge, etc.). El que suscribe considera que el
procedimiento de hincado debe aceptarse con reserva si dichos elementos son colocados en materiales
coloidales blandos, ya que el suelo circundante a la celda permeable hincada es comprimido vy
desplazado, provocando su remoldeado y consecuentemente diminuye su permeabilidad y aumenta el
tiempo de respuesta, el cual podria ser mayor al que tomaria colocar la celda en una perforaciéon previa
donde el remoldeo es minimo. La opinién anterior surge del analisis que se hizo de los factores que
afectan el funcionamiento de los drenes verticales prefabricados (en el capitulo correspondiente) y donde
se concluye que el factor de remoldeo afecta de manera muy importante la operacién adecuada de los

drenes
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El tiempo de respuesta, es decir el tiempo necesario para que el nivel del agua dentro del tubo vertical
alcance el equilibrio dependera de las propiedades permeables del suelo en donde se coloque la celda
permeable. Por dicha razén, se recomienda que la celda permeable se construya en estratos de

arena o de alta permeabilidad.

Piezébmetro hidraulico con doble tubo. Esta constituido basicamente de un elemento filtrante
conectado a dos tubos gemelos plasticos totalmente llenos de liquido de-airado, con un transductor de
carga colocado en el extremo de cada uno los tubos. Fue disefiado para ser colocado en la cimentacion o
dentro del terraplén de una presa, tal como se muestra en la Figura No. 7.4, y han sido adaptados para
medir la presién de poro en algunas otras situaciones. Cuando los tubos estan completamente llenos de
liquido, la presiéon que se observa es la misma en ambos. Sin embargo, cuando entra aire o gas en el
sistema, la presion que se registra es diferente en ambos tubos, haciendo que las lecturas de presion de
poro no sean confiables, y seria necesario purgar el equipo haciendo circular agua de-aireada por el

sistema de tuberias.

Cuando el agua del suelo llega al elemento filtrante, produce un cambio en la presion del liquido de-
airado que es registrado en las unidades de lectura de presion. Desde luego que el correcto
funcionamiento de estos equipos requiere que las unidades de lectura estén por abajo o al mismo nivel
del minimo nivel piezométrico esperado, razén por la que su uso es casi exclusivo para terraplenes de
presas. Otra aplicacion importante de estos piezémetros es para medir la presiéon de poro en suelos
parcialmente saturados utilizando filtros especiales donde el tamafo del poro es del orden 0.001mm?°.
Otros aspectos deberan tomarse en cuenta para poder disefiar adecuadamente un piezémetro hidraulico,
ademas de tener un cuidado especial en el proceso constructivo, detalles de ello pueden consultarse en

la referencia 28.

Piezémetro neumatico. Se conforma de los siguientes elementos: un filtro de arena, un transductor (en
lugar de la celda permeable del piezémetro abierto) colocado dentro del filtro de arena, el sello de
bentonita; dos tubos que van desde la superficie y se conectan al transductor, uno de los tubos se
denomina tubo de entrada y esta equipado con un controlador de flujo de gas, un medidor de flujo de gas
y un transductor de presién de entrada con una aguja de arrastre para conservar valores maximos
medidos; al otro tubo se le llama de salida y no tiene ningun aditamento, segun lo que se presenta en la
Figura No. 7.5. El transductor ubicado en el filtro de arena, esta construido a su vez por los siguientes
componentes: un cuerpo cilindrico que puede ser de PVC, acero inoxidable o aluminio; un filtro ubicado

en la punta del cuerpo, un diafragma flexible de hule o metalico sujeto en todo el perimetro interior del

3 - . - . - . . ) .

El tamafio de poro del filtro esté ligado directamente con la tension superficial que se genera en la interfase agua-gas a través de los canaliculos
o poros que forma el filtro. Entre menores sean los meniscos formados, mayor debe ser la presién del gas respecto a la del agua para mantener el
equilibrio.
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cuerpo y conexiones para unir los tubos de entrada y salida. El diafragma esta ubicada a una distancia

tal, que una pequena deformacion de él pude producir la obturacion de los tubos de entrada y salida.

Superfice del relleno

B N NN A AN VN A ,"""‘"'"'"""m?}
"
""h Tu}ac-_s gemelos
¥ (]n} plasticos llenos de
M liquido de-airado

Unidades de
lectura de presidn

F
|

Elemerta fitrante

Figura No. 7.4.- Arreglo esquematico del piezometro hidraulico

El funcionamiento del sistema es el siguiente: El agua de los poros del suelo se introduce al piezometro
por el filtro de arena y posteriormente por el filtro del transductor llenando con ello la camara que existe
entre el filtro y el diafragma flexible y consecuentemente haciendo que este ultimo se deforme hacia
arriba obstruyendo las boquillas de los tubos tanto de entrada como de salida, en este momento se
podria introducir gas por el tubo de entrada e incrementar su presién poco a poco, hasta que dicha
presion iguale a la del agua que esta haciendo que el diafragma se deforme y por lo tanto quita la
obstruccion del tubo y permite que el gas salga por el otro tubo. La presién maxima registrada por la
aguja de arrastre del transductor de presién de entrada, sera la presion de poro existente en ese
momento para ese estrato. Algunos aspectos que deben cuidarse son la velocidad de flujo del gas, asi
como la velocidad del incremento de presion, factores que se ha observado son muy influyentes en los

resultados.

El tiempo de respuesta es mucho menor al del piezémetro abierto, sin embargo se requiere de un
procedimiento constructivo cuidadoso por personal especializado, lo mismo se necesita en la toma de
lecturas. Es muy importante que se cuide en los elementos de conexién, que no haya posibilidad de que
el agua entre en los tubos o en el cuerpo superior del transductor, de lo contrario el sistema no funcionara

correctamente.

Bajo este principio, se han desarrollado diferentes modalidades del piezémetro buscando que sea mas
eficiente. Incluso pueden ser utilizados para medir presiones de poro negativas aplicando vacio en el tubo

de salida.
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En general, tanto el procedimiento constructivo, como las
Entrads de gaz |

medidas del equipo y en consecuencia las dimensiones de |

la perforacion, deben ser proporcionadas por el proveedor Cortrolador de flujo de gas

del mismo.

hedidor de flujo s
Piezometro de resistencia eléctrica’. Es igual al
piezémetro neumatico arriba descrito, la diferencia estriba Trangductor de presidn L

en el transductor para medir la presién de poro y por lo tanto

en el sistema de captura de datos (no necesita de dos TIL_::'DSE. P S =
entracs 1 f T =z
tubos). En la Figura No. 7.6, se muestra un arreglo | I AHho o
EEtss | 42 Bty e zalicda a la

esquematico de dicho sistema. | | T atmasfera

.y : . N e
El piezdmetro trabaja con el siguiente principio: La i i

Lo s W
resistencia eléctrica puede funcionar como un medidor de e
deformacién, ya que el cambio en la resistencia eléctrica es i -0cl0 e bentonts
e s .

directamente proporcional al cambio en su longitud, de esta A4 =elo de bentonita

17 (holazs compactadas)
forma, el agua del suelo que entra en el cuerpo del -

) i T Fitro de arena
transductor por el filtro, llena la camara en cuya parte 1

— Cuerpo del tranductor

superior estd el diafragma flexible provocando que se R

desplace y modifique la longitud inicial de la resistencia y ’-.:'jj:_—Diafragma fiaxhle
consecuentemente la resistencia eléctrica de dicho Looeoo i [™Fiftro

elemento se modifica. Los cambios en la resistencia

eléctrica son conducidos a una unidad de proceso en donde Figura No. 7.5.- Piezémetro neumatico

mediante transductores, la informacién anterior, se convierte
en un valor de presion de poro. Bajo este principio se han disefiado una gran cantidad de transductores,
asi como de unidades de proceso y lectura.

En este piezoOmetro el tiempo de respuesta es menor al que requiere un piezémetro abierto. Algunos
disefios pueden medir la presion de poro durante cargas dinamicas. Sin embargo, su instalacién y
operacidon requiere de personal capacitado; un mal procedimiento constructivo puede dafiar el
transductor. En el procedimiento constructivo, este piezdmetro tiene la ventaja de que el cable conductor
de senal se puede llevar enterrado hasta un lugar donde no interfiera con el proceso constructivo del
terraplén. Siendo un sistema eléctrico, es muy importante que se evalle la necesidad de colocar un

equipo para-rayos.

4 . T . . .
La resistencia eléctrica se entiende como la mayor o menor dificultad que presenta un cuerpo al paso de la corriente. Los metales como el cobre
ofrecen poca resistencia al paso de una corriente; la madera ofrece una resistencia muy alta.
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Al igual que en el caso anterior, tanto el procedimiento
constructivo, como las medidas del equipo y en
consecuencia las dimensiones de la perforacion, deben

ser proporcionadas por el proveedor del mismo

PiezOmetro de alambre vibrante. Es otro tipo de
piezémetro de diafragma, parecido a los dos antes
descritos. Ahora el transductor esta integrado por un
alambre que puede vibrar. En la Figura No. 7.7, se

muestra un arreglo esquematico de dicho sistema.

Su funcionamiento: se basa en el principio de la
cuerda vibrante. En este caso, el extremo de un alambre
de acero se sujeta al cuerpo del transductor por una
mordaza fija y es tensionado con una segunda mordaza
movil, hasta que vibre libremente, a esta forma de vibrar
se define como frecuencia natural. Esta frecuencia de

vibracion variara si cambia la tension del cable, lo

Cable conductor
de sefial Y
Unidad de
lectura

Lodo con
bentonita

Sello de bentonita
(bolas compactadas)

|_— Filtro de arena

Resistencla eléctrica

[ Cuerpo del transductor

[~ Diafragma
Filtro
Figura No. 7.6.- Piezometro de resistencia eléctrica

que se logra con movimientos relativamente
pequefios de la mordaza movil, en este caso la
mordaza movil es parte del diafragma flexible que
se deforma cuando el agua del suelo llena la

camara del transductor.

El cambio de frecuencias de vibracion del alambre
antes y después de deformado el diafragma flexible,
puede ser traducido en una presion de poro

utilizando equipo electronico.

El alambre es excitado magnéticamente por una
dispositivo eléctrico (excitador eléctrico) colocado
cerca del punto medio del alambre segun lo que se

muestra en la figura anterior.

Cable conductor
de sefal L=
Cantadar de
frecuencias

Loda con
bentonita

Sello de bentonita
(bolas compactadas)

|__— Filtro de arena
Alambre vibratorio

Cuerpo del transductor
Excitador eléctrico

[~ Diafragma
Filtro

Figura No. 7.7.- Piezémetro de alambre vibrante

Hay dos formas de excitar el cable y leer su

frecuencia de vibracién. El de excitacion y lectura y el de

excitacion continia o método auto-resonante. El
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ultimo permite medir bajas frecuencias de deformaciones dinamicas. El primer método implica la
aplicacién de uno o mas pulsos de voltaje del excitador eléctrico, de ese modo crea una atraccion
magnético que causa que el alambre vibre. El mismo excitador puede ser entonces un dispositivo
receptor debido a que la vibracion del alambre causa una variacion de voltaje que es inducida en el
dispositivo excitador. La variacién de voltaje es transmitida mediante un cable a un contador de

frecuencias el cual es usado para medir el tiempo de un predeterminado numero de ciclos de vibracion.

El segundo método es idéntico al primero, solo que el excitador actia continuamente y se tiene un
contador de frecuencias que es alimentado de forma continua. Se puede conectar convertidores de
cambio de voltaje a contadores de frecuencia para tener resultados en la forma que se requiera. Una
desventaja a de este método, es que bajo condiciones dinamicas se pueden tener lecturas inestables

debido a la variacion de campo magnético entre el alambre y el dispositivo excitador.

Al igual que los otros dos piezometros de diafragma, su tiempo de respuesta es menor al de un
piezémetro abierto, pero requiere que tanto su instalacion como su operacién sea realizada por
personal calificado. También es muy importante que se valore la necesidad de colocar un sistema para-

rayos.

En general se recomienda que la celda permeable se coloque en estratos de suelo con permeabilidad
alta para disminuir los tiempos de respuesta, sin embargo, a diferencia de los piezometros abiertos, los
de diafragma podrian colocarse en suelos poco permeables aprovechando su capacidad de medir la

presién de poro en un menor tiempo.

Es importante decir que se puede logar hacer que su interferencia (la de los piezémetros) en el proceso
constructivo sea minima, enterrando los cables conductores de sefal y llevandolos a u sitio fuera del

area de construccion.

Desde luego, existen diferentes modelos y consecuentemente diferentes propuestas constructivas, las

que deben ser proporcionadas por el fabricante del modelo adquirido.

Un aspecto que debe cuidarse mucho en cualquiera de los piezdmetros es que antes de construirse el
filtro colocado en el transductor debe saturarse completamente con agua de-airada para disminuir la

posibilidad de que se formen burbujas de aire o gas durante su instalacién u operacion.

Piezocono. Esta compuesto por un transductor electrénico calibrado, colocado en el interior de una

camisa metalica generalmente de 5¢cm de diametro con punta conica segun lo que se aprecia en la Figura
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No. 7.8. El contacto de la fase liquida del suelo con el
transductor ocurre arriba de la punta coénica, donde se
encuentran dos piedras porosas diametralmente opuestas.
Entre éstas y el transductor existe una camara que se satura
(generalmente con glicerina desaireada). De esta forma se
asegura que la presion ejercida por el agua que rodea al
piezocono se transmita integra a una membrana que forma
parte del transductor. Para tener buenos resultados es
necesario garantizar una buena saturacion de la camara

para evitar la formacion de burbujas de aire en su interior.

El equipo que se utiliza para el hincado del piezocono en el
suelo, es similar al que se emplea en una prueba de cono
eléctrico convencional. La velocidad de hincado del
piezocono no es mayor de 2cm/s para evitar generar una alta

presion que pueda danar el transductor.

El procedimiento de ejecuciéon de una prueba de piezocono,
consiste en hincarlo a velocidad constante hasta una cierta
profundidad, después se suspende el hincado, se toman
lecturas de presion de poro hasta alcanzar la presion de
equilibrio del suelo. El tiempo necesario dependera del tiempo
de respuesta del transductor y de la permeabilidad del suelo
Las mediciones de

en cuestion. la presion de poro

generalmente se realizan en estratos permeables.

En cada medicion se dibuja una curva de disipacion de
presion de poro contra el tiempo transcurrido después de
suspenderse el hincado, cuando las lecturas tienden a ser
constantes, se dice que se ha alcanzado la presion de
estabilizacién cuyo valor es la presion de poro existente en el
suelo antes del hincado. Se ha observado que la presiéon de
estabilizacién de las lecturas comienza a partir de los 15min
para suelos limoarenosos, con tiempos maximos del orden

de 45min para suelos de menor permeabilidad.

Hincado del
plezocono
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Transductor de
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Figura No. 7.8.- Piezocono
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Finalmente se grafican los resultados de todo el sondeo en un ] )
resiin de poro (Um’)
/] 5 10 15 20

diagrama que relaciona la presién de poro medida con el 0 : . : .

piezocono en cada profundidad. En la Figura No. 7.9, se
presentan los resultados de un sondeo con piezocono
comparados con los datos obtenidos en una estacién R\

piezométrica convencional ubicada en el mismo lugar y
mediciones de la misma fecha de la prueba. Esta figura )

demuestra que el piezocono permite determinar la distribucion

Profundidad (m)

de presiones de manera semejante a lo que se puede lograr con

una estacion piezométrica, pero en tiempo y costo menores,

desde luego, si solo se requiere de pocos datos (Ref. 29). 2 -

0 -

En el mercado actual existen otros equipos, pero todos ellos S

parten basicamente de los principios de funcionamiento antes

sefialados. Uno de esos equipos innovadores es el Dilatometro Figura 7.9. Comparacion de mediciones
de Marchetti que trabaja en forma muy similar al piezocono, sin

embargo su forma en lugar de ser conica es con punta de lanza, que induce un menor remoldeo® del
suelo en el que se hinca y por lo tanto reduce el tiempo de respuesta en las lecturas. En la bibliografia
que se incluye en este trabajo, se podran revisar y consultar aspectos de los piezémetros que aqui no se
trataron. Resulta sorprendente ver la cantidad de investigacién que se ha hecho de estos equipos y de

cémo influyen cada uno de los componentes del equipo en los resultados que se miden.

Eleccién del tipo de piezémetro.

Los factores a tomar en cuenta son: sensibilidad y rango de operacion, precisiéon, seguridad y
durabilidad. Los dos primeras son funcién de la magnitud de esfuerzos que se vayan a medir. La
seguridad depende del tipo de suelo en que se coloque el piezémetro, del procedimiento constructivo y
desde luego del cuidado en su operacion. La durabilidad, hace referencia al tiempo durante el cual se
requiere la operacion de los equipos. En general, se considera que cuando los piezodmetros son
instalados y operados correctamente, la seguridad y la durabilidad, son frecuentemente factores mas
importantes que la sensibilidad y la alta precision (ref. 28),. Desde luego, el otro factor que influye es el
econémico, que debe tener en cuenta el costo del equipo, la calibracién, la instalacion, el
mantenimiento, el monitoreo y el procesamiento de la informacion, asi como prever la disponibilidad del
equipo y del personal capacitado para la instalacién del mismo en el lugar de interés, cuando esto ultimo

se tiene, el costo del equipo es raramente un factor dominante en la eleccion del piezémetro (ref. 28)

® Conclusién del disefiador del equipo y que desde un punto de vista del sentido comun parece ser légico.
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En cuanto a la durabilidad. El tiempo que se necesita operen adecuadamente los equipos es importante,
ya que el contacto con el agua puede provocar el deterioro de piezas metalicas después de un tiempo;
también existe la posibilidad de que los filiros se tapen por la migracion de particulas solidas finas o que
haya crecimiento de microorganismos que alteren el funcionamiento del sistema. Cuando se tenga la
necesidad de tomar lecturas por mucho tiempo (varios afios, en el caso del terraplén de una presa), el
piezémetro hidraulico de doble tubo o el neumatico, son adecuados, ya que permiten el lavado del
sistema piezométrico cuando se requiera. En general, la vida Gtil de un equipo depende de las
materiales con que esta fabricado y del agua en que es sumergido. La experiencia indica que cualquier
piezémetro bien construido y operado puede funcionar correctamente por unos cuantos afios. Para el
proyecto que se analiza, el tiempo que se requiere funcionen correctamente los piezémetros es de unos

meses, asi que el tiempo no es factor que influya en la eleccién del equipo.

En cuanto al factor seguridad. Si en el perfil estratigrafico del suelo en estudio solo existen suelos
coloidales, la eleccion debe ser: cualquier piezometro de diafragma o el piezocono que permiten tener
una respuesta en menos tiempo que los piezémetros abiertos, segun lo que se sefala en la Figura No.
7.10, la que ademas permite tomar una decisién preliminar del tipo de piezdémetro que se necesita en
funcién de las caracteristicas permeables del suelo en que seria construido (ref. 28). En el eje de las
ordenadas de la figura indicada, se tiene el valor de la permeabilidad del suelo en la zona en que se
depositara la celda de lectura del piezémetro y en el eje de las abscisas se sefiala el tiempo de respuesta

al 90% de la presion total, que requiere cada uno de los piezometros presentados con linea discontinua.

Si el suelo presenta una estratificacion con arenas, podrian emplearse piezOmetros abiertos ubicados
en dichos estratos de arena. También podrian utilizarse cualesquiera de los otros tipos de piezémetros,

sin embargo, el aspecto econdmico debe analizarse.

En cualesquiera de los casos anteriores, se recomienda que la permeabilidad del filtro ubicado en el
transductor del piezémetro sea cuando menos 10 veces mayor a la del suelo circundante para agilizar los

resultados.

Cuando se tienen depdsitos de suelos orgénicos, la presencia de gas puede afectar el correcto
funcionamiento de los piezémetros. Para disminuir dicha influencia se deben utilizar piez6metros
abiertos con filtros de alta permeabilidad (por lo menos 10 veces la permeabilidad del suelo circundante.
Ref. 28), a demas el tubo vertical del piezdmetro debe tener un diametro interior suficiente (2.5cm
minimo) para que se produzca un auto-desaireado. También podrian ser utilizados los piezémetros de

diafragma, siempre que el filtro del transductor tenga una baja permeabilidad lo que se traduce en
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didametros de poro de 0.02-0.08mm y sea saturado completamente en agua desaireada antes de su

instalacion.
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Figura No. 7.10.- Tiempo de respuesta aproximado para varios tipos de piezémetros.

En suelos parcialmente saturados se recomienda utilizar el piezémetro hidraulico de doble tubo o

los piezbmetros de diafragma, siempre que su filtro sea de baja permeabilidad segun lo antes indicado.

En este marco de referencia, las condiciones estratigraficas del terreno en estudio indican una
alternancia de estratos donde predominan suelos coloidales con estratos que contienen en su mayor
parte suelos granulares, asimismo se encuentran delgadas betas de turba. Por esta razén podria
emplearse cualquiera de los piezdmetros descritos. En el mercado mexicano y sobre todo en el

capitalino existen proveedores practicamente de todos los tipos de piezémetros aqui sefialados.

Sin embargo, al recordar que el objetivo principal de los piezdmetros construidos en el terreno de
cimentacion de los terreno de prueba, seria medir la presion de poro de estratos de suelo que tienen baja
resistencia al esfuerzo cortante y por consiguiente un incremento de dicha presién, durante la
construccion del terraplén, podria provocar su falla, lo Gtil seria colocar piezémetros en los suelos

arcillosos y organicos que se encuentran entre 2 y 10m de profundidad en los TR-1, 2 y 4, y hasta 20m
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de profundidad en el TR-3 y 5, donde el riesgo de una posible falla seria mayor segun los analisis de
estabilidad realizados en capitulos precedentes. Ya que estos suelos, en general son de baja
permeabilidad (5x107cm/s), los piezdmetros mas convenientes serian los de diafragma segun lo

indicado en la figura No, 7.10.

Como informacién adicional Util para revisar el comportamiento de la presién de poro en estratos de

suelos granulares, se sugiere colocar piezoOmetros abiertos tipo Casagrande en dichos materiales.

En cuanto al rango de operacion para el caso en estudio. Los piezémetros deberan registrar el
incremento de presion de poro durante la etapa constructiva del terraplén (valores pequefios de presion),
hasta las presiones maximas que impondria el terraplén completamente construido. De acuerdo con los
datos de proyecto, los terraplenes tendrian una altura maxima del orden de 4.0m. De esta forma se
propondria que los piezometros operan en el rango de 0 kg/cm2 hasta un valor un poco mayor que la
presion que impondria el peso total de un terraplén de 4m, por ejemplo, 1.20 kg/cm2 que corresponde a

un terraplén de 6m de altura a fin de tener un factor de seguridad.

La sensibilidad y la precision se tendrian que elegir a partir del incremento de esfuerzos que induciria
cada una de las etapas de construccion, y desde luego del valor maximo que se necesita para producir la
falla del suelo. Un criterio de analisis para tener una idea de la presién de poro que induciria la falla en
los estratos de suelos coloidales que se encuentran entre 2 y 10m de profundidad para el caso de

estudio, es el siguiente:
e Las hipdtesis son las siguientes:

En la falla se acepta que la presion que induce el peso del terraplén al terreno de cimentacion, es

tomada totalmente por el agua de los poros6 del suelo al estar completamente saturado.
En el proceso no intervienen las fuerzas de friccién entre particulas sélidas del suelo.

La falla del suelo ocurre sin cambio de volumen debido a la baja permeabilidad del suelo que se esta

considerando, una arcilla plastica.

Antes de que el terraplén sea construido, un estrato de suelo estd sometido a un cierto estado de

esfuerzos que puede esquematizarse en la forma indicada en el inciso a) de la Figura No. 7.11.

6 Experimentalmente se ha demostrado que la presién de poro en la etapa de falla de un suelo fino es menor al esfuerzo normal con que se
produce la falla. Existen diferentes teorias que tratan de determinar una correlacion entre los esfuerzos normales que inducen la falla y la presion
de poro, por ejemplo la de Skepmton, o la de Juarez Badillo.
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Si el suelo es cargado en forma instantanea con la construccién del terraplén, el estado de esfuerzos

del suelo se modifica segun el inciso b) de la figura 6.5.10, suponiendo que se alcance la falla de dicho

suelo.
Superficie del terreno TERRAPLEN \ AT’y
oo g b B v
, o +AG
g1=7Z Z z
—— 6'3
T T
m - 5
- - - i -
| [ 28] 09
(a) (b)
Figura No. 7.11.- Esquema que representa los diferentes estados de esfuerzo de un estrato de suelo en

condiciones naturales y al aplicarle una carga. .

De acuerdo con la figura anterior inciso b), la resistencia al esfuerzo cortante del suelo se pueda calcular

como:

o, +Ac| -0y _s-cC
2

Donde S es la resistencia del suelo igual a la cohesion C, en una prueba de compresion triaxial tipo UU.

Si se acepta que 0'; = Koal' y AO'l' ~ U, donde K, es el coeficiente de tierras en reposo y u es la

presion de poro. Entonces, se puede conocer el valor de u necesario para que se tenga la condicion de

falla del suelo segun lo siguiente:

u=2C+o/(K, 1)
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El valor de Ko, se puede estimar con la siguiente relacién propuesta por Jacky para arcilla

normalmente consolidadas:

K, =1—seno(¢’); el valor de ¢', no se conoce para el suelo en estudio, por lo que se utilizara el valor

determinado con las pruebas triaxiales tipo CU, sin perder de vista que esto da un valor un poco mayor

de Ky y por lo tanto también un valor mayor de la presién de poro. El valor de ¢’ a emplear es 20°.

De esta forma el valor de la presion de poro sera:
u=2C-0.340]

Con la expresion anterior, se podria determinar el valor de la presién de poro a determinada
profundidad, para que se produzca la falla del terreno de cimentacién. Por ejemplo considérese el caso
del TR-3, en el estrato entre 3.0 y 4.0m de profundidad en que se determiné el valor de la menor
resistencia (C=1.1t/m2). A 4m de profundidad el esfuerzo efectivo (de acuerdo con el perfil estratigrafico
correspondiente incluido en un capitulo cuatro) seria del orden de 2.05t/m?, por lo que el valor de la
presion de poro que produciria la falla a esa profundidad seria del orden de 1.35 t/m?. Suponiendo que
esta es la condicion mas desfavorable, se podria definir la sensibilidad y la precisiéon del piezémetro para

medir adecuadamente el dato anterior.

Al valor de la presién de poro obtenido con el analisis anterior, conviene aplicarle un factor de reduccion
que incluya los efectos no considerados segun las hipotesis. Una propuesta es multiplicar por 0.5 para

tener una dato menor.

Otra forma de establecer la sensibilidad y la precisién del piezometro, es basandose en la velocidad
de construccion del terraplén. Por ejemplo, si en principio se considera que se pueden construir capas de
0.40m de espesor por dia y se quiere el registro del incremento de presiéon de poro para dicho periodo,
entonces, el incremento de presion en la superficie exterior del terreno seria de 0.4x1 .95=0.78t/m?, la que
en general se mantiene practicamente igual en los primeros 10m de profundidad de acuerdo con los
analisis de distribucion de esfuerzos realizados en un capitulo anterior. Con este andlisis se requiere que
la sensibilidad de los piezdmetros sea capaz de medir un incremento de presion de poro del orden de
0.8t/m”. Para tener un margen de seguridad, convendria bajar este valor a 0.1tm% En este caso debe
verificarse que la magnitud de los esfuerzos efectivos inducidos al terreno de cimentacion durante el
proceso constructivo sean menores al valor que podria producir la falla, es decir, se podria establecer la

velocidad de construccién a partir del dato antes encontrado.
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En cuanto a la ubicacion de los piezémetros; segun analisis previos, el incremento maximo de presion
en el terreno de cimentacion de los terraplenes se tendria en la zona central de los mismos, por lo que

conviene que los piezémetros se ubiquen en esa region.

PiezOmetros propuestos para el caso practico en analisis.

Al revisar la informacion disponible del proyecto en cuestion, se encuentra que los piezémetros que se

han elegido para el monitoreo son de dos tipos:
1. Piezémetro de diafragma tipo neumatico mostrado en la Figura No. 7.12, con las siguientes
especificaciones:
o Diafragma de Nylon #12, con medicién de presion utilizando gas etileno-propileno.
e Desplazamiento maximo del diafragma: 0.002cm?®.
e Rango de operacion : 0.0-28.0 kg/cm?, con tuberia estandar.

e No se encuentra un dato especifico de la sensibilidad ni de la precisiéon del sistema.

X L o M Y B 2% Unidad de control y
-— 3 8 : ol lectura

Figura No. 7.12.- Fotografia con el piezometro neumatico propuesto.

2. Piezémetro abierto tipo Casagrande con las siguientes caracteristicas.

Diametro exterior de la perforacién: 75 a 100mm.

e Tubo vertical de acceso de PVC hidraulico: 25mm.

e Cople de PVC hidraulico cementada a cada 3m

e Sello: Bentonita (un metro de longitud hasta antes del inicio del bulbo)

e Filtro de la celda: arena con granulometria de sello.
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e Lalongitud del filtro de la celda sera funcién del estrato en que se desee medir la presién de poro.
e El bulbo o celda permeable sera de tubo de PVC de 5.0cm de diametro.

e La permeabilidad del bulbo se lograra haciendo perforaciones de 1/8” (0.32cm) en todo el tubo de PVC,

formando una reticula en tres bolillo con 10cm de separacion.

En cada terraplén de prueba se colocarian dos estaciones piezémetricas, una con elementos del tipo
1y la otra con piezémetros del tipo 2. Cada estacion tendria dos piezémetros para registrar la presion de

poro a diferentes profundidades del terreno de cimentacion. Es decir. en total cada terraplén de prueba

tendria cuatro piezoOmetros.

La ubicacién de los piezémetros en planta, seria en la parte central del terraplén (en un area circular de
5m de radio respecto a su centro geométrico), con la idea de estar en la zona de maxima influencia de
incremento de esfuerzos. Para la construccion de los piezdmetros abiertos se aprovecharia la perforacion

realizada para el sondeo de exploracién al centro de cada terraplén.

En cuanto a las profundidades de lectura, las que se han propuesto son las indicadas en la Tabla No. 7.2.
Para cada terraplén solo se indican dos profundidades, debido a que, se propone que tanto la celda del

piezémetro abierto como la del piezometro neumatico se instalen a la misma profundidad7.

Tabla No. 7.2.- Profundidad de las celdas en los piezometros
TR Profundidad (m) | Elevacién (m) | TR | Profundidad (m) | Elevacién (m)
18.40 -14.76 3 30.30 -28.67
! 33.50 -29.86 20.0 -18.05
18.40 -14.84 ‘ 30.0 -28.05
2 33.50 -29.94 20.0 -18.45
3 20.20 -18.87 > 30.0 -28.45

La elevacion corresponde con la referencia topografica que se tiene del BN-1.

Al trasladar la informacion de la tabla 7.2, a los perfiles estratigraficos de los sondeos de cada uno de los
terraplenes de prueba, se puede ver como en todos los casos el que, los piezdmetros se han colocado en
materiales predominantemente granulares. Ninguna de las celdas de lectura se colocaria en los estratos

de suelos finos blandos existentes entre 2 y 10m de profundidad; salvo en el TR-5 en donde el espesor

El construir los piezémetros a la misma profundidad solo permitiria verificar el comportamiento de la presién de poro, con tiempos de respuesta
diferentes para estratos de suelos similares.
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de dichos materiales llega hasta 20m de profundidad. Si bien las celdas darian informacién de la presion
de poro en donde se ubiquen, se considera que la informacién mas valiosa seria la que se obtendria de
estratos superficiales, cercanos a la mayor influencia de la carga del terraplén y no hasta 30m de

profundidad.

7.4 Inclindmetros.

Los estratos superficiales de suelos blandos arcillosos que forman parte del terreno de cimentaciéon de los
terraplenes de prueba, podrian sufrir deformaciones laterales debido al cambio de esfuerzos que se
produciria por la construccion de los terraplenes. La velocidad y magnitud de las deformaciones
laterales comparadas con las verticales, serian un indicativo del proceso por el cual se esta deformando
el terreno de cimentacion; si su magnitud es importante, el fendmeno dominante seria mas por un
cambio de forma del suelo de apoyo que por un cambio de su volumen, y en consecuencia la
informacion seria util para tomar decisiones en cuanto a comportamiento mecanico del suelo de apoyo
del terraplén, en posibles procesos de mejoramiento del suelo de cimentacion y procedimientos

constructivos.

La deformacion lateral del suelo de cimentacion de los terraplenes de prueba, puede ser observada con
equipo de instrumentacion, en este caso inclinémetros que al ser hincados convenientemente en el
terreno de apoyo o en el cuerpo del terraplén, indicarian la magnitud y la velocidad de deformacion

horizontal, seguin lo que se describe enseguida.

Caracteristicas de los inclinémetros.

Actualmente los instrumentos medidores de deformaciones laterales estan conformados por tuberias
inclinométricas, una sonda inclinométrica, una unidad lectora portatil, polea, freno y cable eléctrico segun
el arreglo mostrado en la Figura No 7.13. Las caracteristicas y funciones particulares de cada uno de
dichos componentes y los cuidados que haya que tener al momento de manipularlos se describen a

continuacion (Ref. 30)
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Figura No. 7.13.- Componentes de un inclinémetro, su arreglo y su principio de operacion.

Tuberia inclinométrica.

Estas son fabricadas de plastico, aleaciones de aluminio o fibra de vidrio, la selecciéon de la misma
depende del tipo de suelo en que seran instaladas y de su facilidad de manipulacién, por ejemplo, las
altas temperaturas pueden danar las tuberias de plastico, altos o bajos contenidos de PH pueden dafiar

la tuberia de aluminio y las de fibra de vidrio pueden astillarse o romperse al manipularse bruscamente.

Estas tuberias son fabricadas en diametros de 85, 70 y 48 mm, en piezas de 1.5 o 3.0m de largo (ver
Figura No. 7.14a), las de mayor diametro son las mas recomendables para monitoreo prolongado por su
mayor durabilidad, debido a que resisten grandes deformaciones, sin embargo, usualmente el diametro
de la perforacion es el que determina el didametro de la tuberia a instalar. Para la unién de estas piezas se
utilizan coples especiales que son recomendados por el fabricante.
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Las tuberias inclinométricas tienen en su interior cuatro ranuras en todo su largo orientadas® a cada 90°,
las cuales son utilizadas como guias para las ruedas de la sonda inclinométrica que es introducida al

momento de realizar las mediciones ( ver Figura No. 7.14b).

Ranuras
orientadas a
cada 90°

a) Diametros de tuberia para inclinbmetros b) Seccion transversal de una tuberia inclinométrica

Figura No. 7.14.- Didmetros de la tuberia inclinométrica y seccion transversal de la misma
con las ranuras longitudinales.

Sonda inclinométrica.

Para la adquisicién de datos de las tuberias, existen dos tipos de sondas inclinométricas, las Uniaxiales y
las Biaxiales. Ambas constan de sensores de inclinacion o servo-aceler()metrosg, que consisten en
dispositivos electromecanicos, formados en este caso, por un péndulo simple colocado dentro de un
campo electromagnético de una bonina, el cual genera fuerzas de inercia en el péndulo cuando éste
ultimo cambia de su posicion original, dichas fuerzas son transformadas en inclinaciones y transferidas a

la unidad lectora mediante impulsos eléctricos.

Las sondas uniaxiales contienen un servo acelerémetro, que registra las inclinaciones en la direccion del
plano de las ruedas que le sirven de guia, en cambio las biaxiales contienen dos sensores orientados a
90° uno del otro, con el cual en una misma medicion se realizan las lecturas ortogonales, proporcionando

un analisis mas completo de una forma mas eficiente y rapida.

8 . . - . . .
La orientacion a 90° se justifica en forma semejante a un circulo de Mohr para esfuerzos, en el que se establece que al conocer la magnitud de
los esfuerzos principales orientados a 90°, se puede dibujar un circulo en el cual se puede conocer los esfuerzos en cualquier otra direccion.

% son dispositivos eléctricos u electrénicos que toman como parametro de referencia la gravedad. Con esta base se han desarrollado diversos tipos
de instrumentos para medir inclinaciones tanto verticales como horizontales, algunos de ellos son :del tipo: “resistencia eléctrica”, “alambre
vibratorio”, y “sensor de nivel electrolitico”. Este ultimo por ejemplo, esta formado por un electrolito (liquido conductor) situado en un recipiente
en el cual hay introducidos dos electrodos de platino enfrentados y ambos con una parte fuera del electrolito. Cuando el sensor se inclina, uno de
los electrodos entra méas en contacto con el electrolito y el otro menos. Si se miden las corrientes de salida de los electrodos, es posible determinar
el angulo de inclinacion.
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Respecto a los ejes de las ruedas de dichas sondas, éstos se encuentran a 0.5m de separacién para el

caso de sondas disefiadas con unidades métricas, y de 24” para las disefiadas en unidades inglesas.

Generalmente estas distancias de separacion representan
el intervalo de profundidad al cual deben tomarse las
lecturas al realizar las mediciones, no obstante esta
separacion, los intervalos de toma de datos podria variar
segun el criterio del investigador. La Figura No 7.15,

muestra un esquema de la sonda inclinométrica.

También es importante mencionar que la “rueda alta” del
“eje superior” es en general, la que indica la direccion en

que se efectuara la medicion.

Unidad lectora portatil.

Es el dispositivo electronico que registra las lecturas que
proporciona la sonda en el momento de la adquisicion de
datos en campo, también permite la comunicaciéon con
una computadora para poder almacenar y analizar las

lecturas obtenidas.

Programas de apoyo.

Es un programa de computadora que transfiere los
datos de la unidad de lectura a una computadora y
permite presentar los datos en forma grafica por

ejemplo.

Sistema polea freno.

Estos dispositivos mecanicos sirven para un mejor
manejo del cable eléctrico en el momento de la toma
de datos, ya que la polea ayuda a centrar el cable en
la tuberia y las quijadas o freno proporcionan una
manera de referenciar la profundidad de cada uno de
los puntos registrados en la unidad lectora y a la vez
estabilizar la sonda, segun lo que se indica en forma

esquematica en la Figura No. 7.16.

AR
Rueda baja
Eje superior
Rueda baja E -
Eje inferior
=

Figura No. 7.15.- Esquema de la sonda inclinométrica.

eléctrico o

Polea Y = .I_I'l“.'
s

Tuberia
inclinométrica

N

Figura No. 7.16.- Esquema

Cable eléctrico

Conector al
Cable eléctrico

" &Jl - Rueda alta

Eje superior

D=0.5m 024 in

ﬁ_v_ Rueda alta
Eje inferior

de colocacién del

sistema polea/freno en la tuberia inclinométrica.
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Cable eléctrico.

El cable cumple tres funciones basicas, las cuales consisten en proveer de energia eléctrica a los servo-
aceleradores de la sonda inclinométrica, transferir la informacion hasta la unidad lectora portatil y
establecer un control de los intervalos de lectura, gracias a los puntos de control colocados en forma
equidistante en toda su longitud y al uso de las quijadas de freno. Las distancias entre cada marca

depende del sistema de unidades del equipo utilizado.

En relacion a los criterios a considerar para que la medicion inicial y las subsecuentes mediciones sean

validas, la normativa especifica lo siguiente:

Medicién inicial.
La medicion inicial debera realizarse cuando el material de relleno (que puede ser una lechada de
mortero o una combinacion de bentonita-cemento-agua) entre la tuberia y el terreno circundante esté

completamente estabilizado, de tal manera que al momento de analizar los resultados estos movimientos

no se confundan con posteriores movimientos relacionados a la estabilidad del estrato.

También es importante tener un sistema de lecturas iniciales muy confiables, es decir que sean
verificadas en mas de una vez, ya que servira de base para posteriores calculos y analisis de resultados.
Por tanto, se recomienda que dichas lecturas base se realicen al menos dos veces al dia hasta observar
una estabilizacion de los desplazamientos y que los errores estén dentro de los limites de precisién de

equipo.

Mediciones subsecuentes.

La frecuencia de realizacién de estas mediciones depende en gran parte de la velocidad de los
movimientos registrados y de los desplazamientos maximos permisibles en el estrato de suelo, por lo cual
puede requerirse de inspecciones diarias, mensuales o anuales. Asi también tras la ocurrencia de
fendmenos naturales que pueda desestabilizar los suelos (sismos o intensas precipitaciones pluviales)

puede ser necesario la realizacién de inspecciones adicionales.

Validacién de las lecturas.

Consiste en corroborar la fiabilidad de la lecturas, mediante una comparacién algebraica de las pares de
lecturas, es decir de lecturas en direcciones opuestas, cuyos resultados son teéricamente igual a cero, ya
que las desviaciones correspondientes a una direccién deben ser igual en magnitud a las de la direccion
opuesta, pero de signo contrario. También dichos resultados suelen ser especificados como permisibles

segun el proveedor del equipo.
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Cabe mencionar que valores excesivos de error pueden deberse a diversidad de factores, entre los
cuales se encuentran, deformaciones de la tuberia, descalibracién de la sonda inclinométrica, falta de

precision en la colocacion de la probeta en la profundidad en que se tomaron las mediciones, entre otros.

Otra manera de verificar la fiabilidad de la medicién es mediante la desviacion estandar de los errores,
para lo cual se debe comparar la desviacién estandar de dichas lecturas con la obtenida en la medicién
inicial de desplazamientos. (considerando como desviacion estandar representativa del sistema sonda y
tuberia inclinométrica). Por ejemplo, algunos proveedores sugieren una desviacion estandar entre 3y 5

unidades de la desviacion estandar inicial.

Presentacion de resultados.

Generalmente los programas de computadora de los equipos inclinométricos presentan diversidad de
resultados en forma grafica, con el objeto de facilitar la compresion de los mismos al momento de evaluar
el comportamiento del suelo donde estan inmersos, los resultados que pueden presentarse graficamente

son los siguientes:

Ubicacién de los inclinbmetros en planta en el caso de estudio.

Para que los inclinébmetros midan lo que se quiere, es necesario ubicarlos en lugares estratégicos del
proyecto. En este caso seria en la direccion de maximo movimiento lateral del terreno de cimentacioén y
del cuerpo del terraplén. Tal direccion de maximo movimiento se puede inferir a partir de los analisis de
comportamiento mecanico bidimensional y tridimensional hecho en un capitulo anterior. Ahi se establecio
que los terraplenes de prueba 1 y 2, tienen caracteristicas geométricas que inducen un comportamiento
tridimensional, es decir, que el incremento de esfuerzos, tanto en la direccién vertical como en
direcciones perpendiculares de un plano horizontal son significativos y consecuentemente las
deformaciones también serian importantes en las tres direcciones. El analisis de incremento de esfuerzos
también ayuda a establecer que los puntos en donde se tiene el mayor de ese incremento de esfuerzo
son: en la zona centro del terraplén, y en las puntos medios de las orillas, es decir a la mitad del ancho
(B) y a la mitad del lado largo (L). Con este razonamiento se llegaria a la conclusion de poner los
inclindbmetros a la mitad del lado largo del terraplén y cerca del centro del mismo. Se sugeriria colocar dos
aparatos, alineados para medir la deformacién horizontal en dos puntos, uno en la orilla del terraplén y
otro dentro del cuerpo del terraplén, cercano a la zona centro, segun lo que se sefiala en la Figura No.
717.
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LA
Terraplén
§ INCLINOMETROS
INC-1 / N
L ¢ .INC-Z
10m
% L/2
e

Figura No. 7.17.- Propuesta de ubicacion en planta de los inclinometros (INC-1, INC-2) para
los terraplenes de prueba TR-1y TR-2

El analisis del incremento de esfuerzos para los terraplenes de prueba 3, 4 y 5 (camino de acceso), llevo
a la conclusién de que su comportamiento tendia a ser bidimensional, ya que el incremento de esfuerzos
es mas significativo en la direccion vertical y en una sola de las direcciones del plano horizontal, en este
caso la que es perpendicular al eje longitudinal del terraplén, por lo que se sugeriria colocar dos
inclindmetros alineados, ubicados a la mitad del largo del cuerpo del terraplén segun lo que se aprecia en
la Figura No. 7.18.

— INC-2_®+2om
INCLINOME TROS
T
L2 INC—I\I—Hm
B Terraplén
T

Figura No. 7.18.- Propuesta de ubicacién en planta de los inclindmetros para los
terraplenes de prueba TR-3, TR-4y TR-5

168



7.-Criterios... Instrumentacion

Este arreglo permitiria medir el desplazamiento horizontal tanto del cuerpo del terraplén como del terreno
de apoyo en dos puntos que cubren la zona de maximo incremento de esfuerzos y por lo tanto de mayor
deformacion. Ademas de que se tendria mas informacion que ayudaria discutir el efecto que tienen la

condicion estratificada del terreno de apoyo en la deformacion horizontal.

Longitud de los inclinémetros para el caso en estudio.

Para que los inclinémetros generen informacion confiable, es necesario que la punta mas profunda del
inclindbmetro permanezca mas o0 menos sin cambio de posicidn durante el tiempo de monitoreo
generando con ello la configuraciéon deformada del inclindmetro. Para que la punta de la tuberia

inclinométrica no se mueva, se pueden seguir dos alternativas:

e Que el extremo de la tuberia inclinométrica se ancle en un estrato de rigidez considerablemente

mayor a la del suelo blando que se piensa se deformara lateralmente

¢ Que se lleve hasta una profundidad tal que el incremento de esfuerzos sea de poca magnitud y en

consecuencia la deformacién también sea pequefa.

Para el caso en estudio, el suelo de cimentacion presenta una secuencia estratigrafica de arenas y
arcillas, en donde los estratos de arena tienen, en general, un espesor superior a 1m y su rigidez es
mucho mas grande que la de los estratos de suelo blando; lo cual se hace evidente por el mayor numero
de golpes registrados en la prueba de penetracion estandar y que pueden correlacionarse segun las

expresiones mostradas en la Tabla 7.3 (Ref. 16):

Tabla No. 7.3.
E =5(N +15)
Arena E =180+7.5N

E =(152a220)InN
Arena arcillosa | E=3.2(N +15)

Arena limosa E=3(N+6)

Arena congrava | E =12(N +6)

E Modulo de elasticidad en kg/cm?
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Donde N es el numero de golpes en la prueba de penetracion estandar y E es el médulo de elasticidad
del material arenoso en kg/cmz. Desde luego, estos valores deben tomarse solo para estimar parametros
y tendrian que ajustarse en funcion de la experiencia que se tenga con las propiedades mecanicas del

terreno en estudio.

Para los suelos blandos arcillosos, el valor de E puede determinarse a partir de los resultados de
laboratorio obtenidos para las pruebas de compresion triaxial tipo UU

Si se toma como referencia exclusivamente la comparacion de moédulos de rigidez de los diferentes
estratos, (arenas arcillosas, y arcillas plasticas) es claro con los perfiles estratigraficos y los datos de la
prueba de penetracion estandar, que los inclinémetros deberian instalarse hasta alcanzar los estratos

de arena con las probables profundidades indicadas en la Tabla No. 7.4.

Tabla No. 7.4.- Profundidad de empotramiento de los inclindmetros

TR | Prof. | Le N Material de empotramiento
No. m m
1 11 1 48 | Arena fina a media, arcillosa color gris claro.
2 11 1 30 | Arena fina a media, arcillosa, con algunas gravas, color gris claro. |
3 20 1 18 | Arena fina arcillosa, color gris claro.
4 10 1 27 | Arena fina a media, arcillosa, con algunas gravas, color gris claro. |
5 21 1 23 | Arena fina arcillosa, color gris verdoso
En la que:

TR se refiere al nUmero de terraplén de prueba.
Prof. Es la profundidad hasta la que se colocaria la punta del inclindmetro.
Le es la longitud de empotramiento en el estrato rigido.

N es el niumero de golpes que se obtuvo en la prueba de penetracién estandar para el estrato
de empotramiento.

La profundidad indicada en la tabla anterior, corresponde en casi todos los terraplenes de prueba al
tercer estrato del subsuelo, al que sobreyacen los estratos de arcillas plasticas, blandas, con materia
organica, en donde el nimero de golpes en la prueba de penetracion estandar es en general menor que

5y por lo tanto se tendria la mayor deformacion lateral segun lo que se analiza enseguida.

La intercalacion de estratos de arena en los materiales arcillosos tenderia a disminuir o a limitar la
deformacion lateral debido a su mayor rigidez respecto a los estratos de suelos coloidales. Para verificar
dicha influencia, se podria hacer uso de la teoria elastica, que ayudaria a determinar en forma

aproximada cual es el valor del mddulo de rigidez (E) que requiere un estrato de suelo para evitar que
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se deforme lateralmente por el incremento de esfuerzos que sufre al momento de la construccién del
terraplén de prueba. La teoria elastica relaciona los esfuerzos y las deformaciones con la siguiente
expresion:.

g, =2 —v Lyt (ec.7.1)

Donde:

&= es la deformacion lineal horizontal unitaria en la direccién x, en este caso, perpendicular al eje

longitudinal del terraplén.

v = es la relacion de Poisson. Se ha propuesto un valor de 0.45, al considerar que el suelo

practicamente se deforma sin cambio de volumen.
E= es el médulo de elasticidad o de rigidez.
o,= esfuerzo horizontal en la direccion x, a la profundidad z.
o,= esfuerzo horizontal en la direccion y, a la profundidad z.

o,= esfuerzo vertical a la profundidad z.

La magnitud del incremento de esfuerzos puede determinarse segun las siguientes expresiones:

o-z=£ ! + ! ﬁﬂan’l(ﬂ)
27|\ x*+2% y?+z2?) A ZA

o =T —tan‘le+(1—2v(tan‘1y—tan‘lyA) . . ¥
27| 2 (xX“+z°9)A Xy X XZ
o, - z—#—tan’lﬂﬂl—h/ tan" X _tan 1 XA
27|12 (y"+z9)A Xy y yz
A:(«/x2+y2+zz) N
s
oy
i ué. oK
W es la magnitud de la carga por unidad de area (el peso del z

terraplén entre su area).

Las variables que intervienen se especifican en la figura anexa y las otras ya fueron definidas.
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Al calcular el incremento de esfuerzo tanto vertical como horizontal, para diferentes profundidades, por
ejemplo las indicadas en la tabla 7.4, se puede determinar el valor de E a través de la ecuacién 7.1 para
una deformacién unitaria muy pequefa (casi nula). El valor asi encontrado podria compararse con los
valores obtenidos con las pruebas de laboratorio y determinar asi los estratos que no experimentan la
deformacion lateral. O bien, utilizando alguna de la expresiones indicadas en la tabla 7.3, se podria
establecer el nimero de golpes (N) en la prueba de penetracion estandar que debe tener un suelo para

que su rigidez sea capaz de evitar tener deformaciones laterales importantes.

Un ejemplo de este ultimo criterio, se presenta ahora para el TR-1. La columna Def. corresponde con la

deformacion lineal horizontal en la direccién “x” propuesta casi nula.

Prof Oy Gy oy Def E N

m t/m? t/m? t/m? u 0.10% t/m? N de golpes
11 1.95 2.3 4.6 0.45 0.001 1155 21

24 0.68 0.9 3.64 0.45 0.001 1363 28

Es decir, se requiere que el estrato de suelo tenga un N del orden de 25 golpes para que no se deforme
horizontalmente, bajo las condiciones de carga del TR-1. Al revisar el perfil estratigrafico
correspondiente, se observa como los estratos de arena arcillosa, en general, tienen dicho numero de

golpes en la prueba de penetracion estandar y por lo tanto limitarian la deformacion lateral.

Si se considera el valor N=25, antes calculado, para comparar la rigidez de los estratos arenosos en el
terreno de cimentacién de los otros terraplenes de prueba, se podria concluir que: para el TR-2 se
encuentra un estrato a 11m de profundidad con N>30, en el TR3 a 20m con N>20, en el TR-4 a 10m con
N=30 y en el TR-5 a 21m con N>20, dichos estratos serian en punto de apoyo de los inclinémetros ya

que experimentarian deformaciones laterales de poca magnitud.

En larealidad, se ha sugerido por parte de PEMEX que todos los inclinémetros se instalen hasta 20m
de profundidad, con la idea de averiguar cual es el comportamiento real que tiene la alternancia de
estratos de arena. mas rigidas, con arcilla blandas que conforman el suelo de cimentacion de cada uno
de los terraplenes y verificar si efectivamente los estratos de arena restringen el movimiento lateral o en

todo caso analizar su influencia.

Eleccién del inclinémetro para el caso en estudio.

Se refiere al rango y a la sensibilidad del equipo que se emplearia en este caso. Partiendo del hecho

de que los inclinébmetros seran instalados hasta 20m de profundidad, se podria hacer uso de la teoria
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elastica expresada en las ecuaciones de parrafos anteriores con las que se determinaria un orden de
magnitud de la deformacion lateral unitaria y su variacion con la profundidad, en dicho analisis se
consideraria un estrato homogéneo e isétropo, hasta 20m, con las propiedades mecanicas de los
materiales arcillosos blandos, aceptando que la deformacion calculada seria mayor a la esperada en la

realidad y de algin modo se elegiria un equipo de mayor rango.

En la expresion de la teoria elastica anterior es necesario el valor de E y v del suelo arcilloso que se esta
considerando. Si la deformacién lateral se presenta en el momento que se va construyendo el terraplén,
se puede aceptar que la arcilla se deforma sin una modificacion importante de su volumen asi que [
tendra un valor cercano a 0.5, en este caso se propone 0.45. En cuanto al valor de E, se ha considerado
utilizar la informacion estratigrafica que se obtuvo con los sondeos de exploracién para cada uno de los
terraplenes de prueba, optando por utilizar un valor conservador (de los mas bajos obtenidos) 100t/m?. La
implicacion de esta decision es que los desplazamientos calculados tenderian a ser mayores que los
reales y por lo tanto el rango de medicion del inclindmetro se aumentaria. En funcién de lo anterior, se
construyé la grafica de la Figura No. 7.19. En que se aprecia la variacion de la deformacién unitaria con la
profundidad para las dos zonas del terraplén en que se colocaran los inclindmetros.

Considerando que la mayor magnitud de la deformacion lateral se presentaria entre el centro del
terraplén y la orilla que es la zona mas esforzada, entonces se puede calcular la deformacion lateral

maxima segun lo siguiente:

Deformacién horizontal unitaria (%)

-1.6 -14 -1.2 -1.0 -0.8 -06 -0.4 -0.2 0.0 02 0.4
O 1 1 1

5 //

e
10 /

15 /'/l/ \J Zona centro /C//\ |_Enla orilla —|

Expansion Compresién
25 \ \ |

Profunididad (m)

Figura No. 7.19.- Deformacion lateral en (%) para las dos zonas de los terraplenes en que se
colocaran los inclinometros.
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AX
&, = ——; X se considerara como B/2 ya que es la direccion perpendicular al eje longitudinal del terraplén
X

y por lo tanto al tomar en cuenta solo los datos de la zona central se tiene Ax=0.016X23.5=0.38m, es

decir se esperaria una deformacién lateral maxima de 0.38m para el caso del TR-1y TR-2.

Un analisis similar al anterior pero con los datos geométricos (4.0m de altura, ancho de 35.6m vy largo

73.6m), delos TR-3,4y 5, conduce a un valor de deformacion lateral maximo del orden de 0.5m.

Suponiendo que la deformacioén lateral maxima se presentara en la parte superior de los inclindmetros y

esta variara en forma lineal con la profundidad, entonces el angulo podria calcularse como:
0.38
tanﬁzi; por lo tanto 8 ~1°,

Es decir, el inclinometro debera ser capaz de medir una desviacion de 1° respecto a la vertical en 20m de

profundidad.

La influencia de los estratos de arena, podria inducir una deformacion lateral menor a la antes indicada,
asi que convendria que la sensibilidad del inclindmetro sea por lo menos de un minuto de grado para

cubrir deformaciones mucho menores a la antes calculad.

Hasta aqui se ha analizado como determinar las caracteristicas de un inclindmetro. Sin embargo, no
debe olvidarse la parte econémica, que debe tomar en cuenta el costo del equipo, la calibracién, la
instalacién, el mantenimiento, el monitoreo y el procesamiento de la informacién, asi como prever la
disponibilidad del equipo y del personal capacitado para la instalacién del mismo en el lugar de interés.
(Ref. 28). En este sentido conviene senalar que a medida que la sensibilidad de un equipo aumenta el
costo también aumenta no solo por el equipo mismo sino porque el cuidado en la operacion y en el

procesamiento es mayor.

El equipo inclinométrico propuesto finalmente por personal técnico de PEMEX, considerando los
aspectos indicados tiene las caracteristicas que se describen en la Tabla 7.5. Las cuales cubren rangos
de deformaciones mucho mas pequenas que las indicadas ahora, a fin de observar hasta el mas minimo

detalle.
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Tabla 7.5.-Caracteristicas de los inclindmetros.

Caracteristicas de la tuberia inclinométrica

Especificaciones de la sonda.

T 7.
e Tubo ranurado en dos planos ortogonales, | ® Sensl|b|||dad :0.0001m
compatible con todo tipo de sensores | ® Longitud 0.50m
inclinométricos. e Exactitud total del sistema: + 6mm
e Diametro exterior 85mm por 25m. . o .
N o ¢ Rango de trabajo: + 30° de la vertical
¢ Diametro interior 73mm e Rango de temperatura: -5°C a +60°
e Longitud de secciones 1.50 a 3.0m e Rango de desviacién: + 0.015% (de

e Material plastico ABS. la lectura)/°C

e Espiral del surco'®: <0.005 rad/3m.

Con lo anterior se pretende dar respuesta a la pregunta No. 6 formulada al principio del capitulo.

La respuesta a la pregunta No. 7 que hace alusion al beneficio de los drenes verticales, estaria dada

por la instrumentacién conformada por las placas de asentamientos y por los piezometros principalmente.

La pregunta No.8 cuestiona el beneficio de los geosintéticos. En este sentido se propondria que alguno
de los terraplenes de prueba se construyera sin tales elementos para tener un parametro de referencia,
sin embargo, PEMEX no lo ha considerando asi, por lo que no quedaria claro el costo/beneficio de

colocar los goesintéticos.

Las preguntas 9y 10 hacen referencia al procedimiento constructivo. Para su respuesta convendria que
durante la construccion de los terraplenes de prueba, se analice y se concluya sobre la mejor manera de
colocar los geosintético sobre el pantano; la forma de colocar el relleno, en cuanto a disposicién sobre los
geosintéticos y la velocidad de construccion. La informacion que se logre recabar del proceso

constructivo de los modelos sera muy valiosa y ayudaria a optimizar la construccion de la obra definitiva.

En el capitulo de procedimiento constructivo, se dan algunas sugerencias de construcciéon de los

terraplenes de prueba, las cuales se recomienda calibrar en la obra.

10 5e refiere a que no puede torcerse mas del angulo indicado en una longitud de 3m.
1 buede medir una desviacién de 0.0001m en 0.50m de longitud.
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8. ASPECTOS A TOMAR EN CUENTA EN EL
PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO.

En la etapa de disefio se parte de diversas hipétesis que permiten modelar el comportamiento mecanico
del terreno de cimentacién ante la accién de una nueva condicion de esfuerzos. El procedimiento
constructivo es un factor fundamental para que tales hipétesis de disefio se cumplan y el

comportamiento esperado de la estructura junto con el terreno de cimentacion se alcance.

Los terraplenes de prueba brindan la oportunidad de calibrar también el procedimiento constructivo que
se propone como parte del disefio geotécnico y tomar las mejores decisiones en la construccion de la

obra definitiva.

Los procedimientos que se describen en este capitulo han sido desarrollados para generar en el
terreno de apoyo cierto comportamiento mecanico, asi que en la obra deberan cumplirse en la
medida de lo posible. Si por cualquier razén esto no se lleva a cabo, es fundamental que se anote en la
bitdcora de obra para poder interpretar, posteriormente, su efecto en el comportamiento observado de la
estructura.

En este capitulo se describe el procedimiento constructivo de los terraplenes de prueba analizando cada
una de las etapas. En algunos casos se hace alusion a un terraplén en particular debido a que se estan
considerando aspectos constructivos que los otros terraplenes no tendran, tal es el caso del TR-2 en
donde habra drenes verticales; o del TR-5 cuya construcciéon se ha propuesto en la zona franca de

pantano en la que hay un tirante de agua y lodo que en los otros cuatro terraplenes no se presenta.

Para el caso del TR-5, conviene recalcar la necesidad de generar una bitdcora de obra detallada que
permita tomar decisiones que conduzcan a optimizar la construcciébn de la obra definitiva cuyas

condiciones de cimentacion, seran similares a las del TR-5, en un 68% de su longitud total.

Para el que suscribe es muy importante destacar que algunos de los procedimientos de construccién que
a continuacién se describen, han sido tomados de las normas y manuales existentes para su ejecucion.
Ello en principio pudiera parecer trivial para una tesis de maestria, sin embargo, tales procedimientos han
sido enriquecidos con algunos detalles que permitiran mejorar los resultados esperados segun la

experiencia practica-profesional del autor de este trabajo.
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8.1. Ubicacién de los terraplenes de prueba.

El sistema de referencia topografico que se tiene para delimitar los linderos del sitio mismo y la ubicacion
de las diferentes estructuras de proyecto, se toma como sistema de referencia para ubicar con precision
los diferentes terraplenes de prueba, cuyas coordenadas topogréaficas (de su punto central) se muestran
en la Tabla No. 8.1. Con ayuda de un equipo topogréafico se trazan las dimensiones en planta de los
terraplenes de prueba colocando estacas de madera como puntos de referencia para evitar perder su
ubicacion durante los diferentes trabajos de construccion. Convendria también construir un banco de
nivel superficial provisional cerca de cada una de los terraplenes de prueba a fin de correlacionar la
informacién que se obtendria con este banco con la del banco profundo de referencia y no tener que
hacer la nivelacion topografica desde el banco de nivel profundo cada vez que se requiera. Es
indispensable que el banco de nivel provisional se ubique en un sitio en donde no sea maltratado o

movido. De cualquier forma seria necesario hacer verificaciones de su elevacion con cierta frecuencia.

. Dimensiones en | Coordenadas del centro
Terraplén .
planta (m) del terraplén

TR-1 BYT8 = 4327 5-10.65 E-525.78
TR-2 AT 78 = 4327 ¢ N-BOl4 E-604.77
TR-3 T3.60x 35,60 0 MN-841.03 W-85.55
TR-4 T3.60x 3560 ¢ MN-1183.57 | W-21846
TR-5 T3.60x 3560  N-224055 ¢ W-17.28

Tabla No. 8.1. Dimensiones de la terraplenes de prueba y coordenadas topogréficas de su centro
geomeétrico.

8.2. Limpiezay despalme.

Una vez ubicadas y delimitadas las superficies que ocuparan los terraplenes de prueba, el siguiente paso
sera limpiar y despalmar dicho terreno. Se ha considerado poner por separado el concepto de limpieza,
porque en la zona existe gran cantidad de desperdicios industriales, que es necesario quitar
manualmente antes de hacer el despalme a fin de evitar que estos se vayan al banco de tiro de la materia

organica (capa de tierra vegetal) que constituye el espesor de despalme.

Los desperdicios industriales deberan ubicarse en algin sitio para su posterior traslado y tratamiento.
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El despalme podria hacerse con equipo mecanico cortando la capa de suelo vegetal en un espesor
aproximado de 0.30m segun los resultados de los trabajos de exploracion. La supervision de la obra
establecera en cada caso si dicho espesor es el adecuado. El material cortado debera ser trasladado a

un banco de tiro previamente aprobado por las autoridades correspondientes.

8.3. Nivelacion de la superficie de construccion.

Para asegurar que la carga provocada por el peso del cuerpo del terraplén de prueba, sea uniforme en
toda la superficie de apoyo, se debera asegurar que dicha superficie esté nivelada topograficamente para
formar un plano horizontal, del que ademas, se tenga su elevacion topografica respecto al banco de nivel

profundo.

La nivelacion del terreno podria hacerse con el mismo equipo mecanico utilizado para la tarea de
despalme. Es muy importante asegurar que esta nivelacion se revise topograficamente aceptando una
diferencia de 0.2% entre extremos opuestos del terraplén.

8.4. Ejecucion del sondeo de exploracién.

Utilizando las estacas de referencia colocadas para delimitar la superficie del terraplén de prueba, se
ubicara el punto de ejecucion del sondeo de exploracion, aproximadamente al centro de dicha superficie.

El sondeo de exploracion seria de tipo mixto, es decir, con recuperacién continua de muestras alteradas
e inalteradas de suelo, segun los detalles de ejecucion que se describieron en el capitulo 3 “Trabajos de

exploracion”, de este escrito.

La experiencia ganada durante los trabajos de exploracién previa, indica que no es necesario emplear
ademe para estabilizar la perforacion, sélo se requiere de lodo bentonitico fabricado con la siguiente
proporcién: 70kg de bentonita sédica mezclada con agua limpia para elaborar un metro cubico de lodo
bentonitico. El lodo debera en todo momento llenar completamente la perforacion del sondeo, para
garantizar la estabilidad de las paredes. La mezcla tendra que prepararse y dejarse en reposo de 8 a 24
horas para que la bentonita se hidrate completamente. Desde luego que esta proporcion, puede ajustarse

en campo en funcioén de lo que se vaya observando con el avance de la exploracion.

Respecto a la manera en que el lodo sirve para soportar una excavacion se comenta lo siguiente. Su
funcion primordial, es que llena los huecos de las paredes de la perforacion formando un sello en el que
actta por un lado el empuje horizontal del suelo y por el otro el empuje hidrostatico del lodo bentonitico.

De esta forma se puede hacer un analisis de equilibrio estatico para determinar las propiedades que
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requiere el lodo para mantener estable la perforacion, segun lo que se describe con detalle en la
referencia 29. Ademas su recirculacion constante saca el recorte de suelo que van haciendo las brocas

durante la etapa de rimado o de avance del sondeo.

El muestreo alterado con tubo partido sera en los estratos de suelos predominantemente gruesos, lo
cual se debera ir verificando conforme se avanza el sondeo de exploracién. Para ejecutar la prueba de
penetracion estandar debera cuidarse que el muestreador de pared gruesa (tubo partido), tenga las
dimensiones estandares: 3.49cm de diametro interior, 5cm de diametro exterior y 71.12cm de largo, mas
una zapata de acero endurecido de 3.4cm de largo (que ataca al suelo) y una cabeza roscada que lo une
al extremo inferior de la tuberia de perforacién con que se hinca y en la cual existe un conducto para la

salida de azolves a través de una valvula esférica o valvula de varilla.

Las barras de acero para el hincado del tubo partido deberan ser AW (¢=44.4mm; 6.5kg/m) 6 BW

(0e=54mm; 6.2kg/m) donde ¢, es el didmetro exterior (Ref. 29).

La masa golpeadora de acero de 64kg se levantard con un cable manila, que se enroscara con dos
vueltas a un malacate de friccion (cabeza de gato) incorporado a la maquina de perforacion. La altura de
caida de 75cm puede ser controlada utilizando una masa golpeadora de seguridad, en la que su guia de

deslizamiento tiene precisamente dicha altura.

El movimiento de las tuberias al sacarlas o al meterlas en el sondeo debe ser lento para evitar que se

genere succién y con ello se reduzca la compacidad relativa de los suelos arenosos.

El rimado® del sondeo tendra que hacerse con brocas tricénicas cuando se trate de suelos arenosos y
con brocas de aleta para los materiales arcillosos. Esto evitara una alteracién importante del suelo en el

fondo del sondeo y que se tengan importantes espesores de azolve. Los diametros exteriores de las
brocas seran de 12.5cm para permitir la recuperacion de muestras de suelo inalterado en tubos Shelby

de 10cm de didmetro nominal y longitud total de 90cm.

El muestreo inalterado se ejecutard en suelos predominantemente finos. Para ello se utilizaran tubos

de acero o de aluminio (de preferencia el Ultimo) de pared delgada con las siguientes caracteristicas

geomeétricas:

L El rimado del sondeo, es la ampliacion del diametro que se deja en los tramos donde se ejecuta la prueba de penetracion estandar o se recupera
una muestra con tubo de pared delgada tipo Shelby.
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Diametro exterior, Ds=10.16cm; didmetro interior, D;=9.76cm; diametro de la muestra, D,,=9.69cm,

diametro nominal=10cm. Longitud total del tubo, L=90cm y longitud de muestreo recomendado, L,,=70cm.

Cuerda de uniéon AW.

De acuerdo con estudios realizados por Hvorslev en 1949, para que se obtengan muestras inalteradas de

buena calidad se deben cumplir las siguientes relaciones geométricas para los tubos muestreadores:

2 2
Relacion de éareas: 972'“ <10%

m

D -D
Relacion de didmetros: 0.7% < % <15%: las cuales se cumplen para el tubo propuesto.

El muestreador se hincara en un solo movimiento una longitud igual a la del tubo menos 15 o 20cm para
dejar espacio a los azolves; la velocidad de hincado debe ser entre 15y 30cm/s (Ref. 29), es decir todo
el tubo habra sido hincado en un tiempo de entre 2 y 5s, logrando con ello, una minima alteracion de la
muestra de suelo. Para que la muestra se expanda y se adhiera al tubo sera necesario dejar en reposo
el muestreador alrededor de 5 minutos; a continuacion se gira para cortar la base y posteriormente se
lleva a la superficie y se desacopla de la tuberia, se limpia todo el azolve y se mide la longitud de muestra

recuperada.

Un criterio para juzgar en el campo la calidad del muestreo se indica en el siguiente cuadro:

Recuperacion (%) Calidad
100 Excelente
80 Buena
50-80 Mala
<50 Inaceptable.

L
La recuperacion queda definida como: Rec = ﬁ*lOO

Donde:

Rec=recuperacion (%)
L = longitud de muestra de suelo recuperada en cm.

H = longitud del muestreo en cm.
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Con las caracteristicas de la muestra de suelo que se observan en ambos extremos del tubo se hace
una clasificacion visual y al tacto, misma que se anota en un registro de campo, en el que se incluye la
identificacion del sondeo, el nUmero de muestra, la recuperacién, y la profundidad de la muestra. Se
debera elaborar una etiqueta con estos datos, la que se pegara al tubo indicando cual es la parte baja de
muestra y cual la superior. Ambos extremos de la muestra del suelo dentro del tubo se envuelven con
manta de cielo y se sellan utilizando cera de campeche en estado liquido, de esta manera se protege la

muestra hasta su arribo al laboratorio de mecéanica de suelos.

Para las muestras alteradas de suelo recuperadas con el tubo partido, se debera seguir un proceso de

identificacion semejante, y deberan colocarse en recipiente hermético para su traslado.

Se recuerda que el muestreo deberia ser continuo hasta alcanzar una profundidad del orden 30m, en

donde se estima que existen estratos de arena compacta.

8.5. Construccién de piez6metros abiertos tipo Casagrande.

En la construccion de estos piezometros se aprovechara la perforacion de los sondeos de exploracion

previamente realizados, siguiendo la secuencia que ahora se indica:

1. Se utilizara una broca triconica de 10cm de didmetro exterior, para rimar la perforacién y en su
caso avanzarla 60cm mas abajo de la profundidad previamente especificada para la ubicacion del
bulbo permeable del piezometro. El rimado se hara para poder insertar un ademe metéalico que se
llevara hasta la maxima profundidad de perforacion. Ya que la estabilidad de la perforacion se
lograr con el ademe, durante esta etapa el fluido de perforacién sera agua limpia con la finalidad

de enfriar la broca de perforacion, desplazar el lodo bentonitico y sacar el suelo recortado.

2. Cuando se haya instalado el ademe metdlico se hard circular agua limpia dentro de la perforacion,

hasta que retorne con un minimo de material en suspension, es decir casi limpia.

3. Simultdneamente a lo anterior, se pude construir el bulbo o celda permeable, utilizando un tubo
de PVC de 30cm de longitud y 5.0cm (2.0") de diametro nominal, en cuyas paredes se realizan
perforaciones para hacerlo permeable; una técnica para ello, es hacer ranuras horizontales
utilizando una segueta de diente fino, o bien con un taladro y una broca de 1/8” (0.32cm) de
diametro, hacer perforaciones en una distribucion regular en tres bolillo o cuadrada de 10cm de
separacion entre cada barreno. Esta celda se llenara con arena de tamafio uniforme y mayor a la

abertura de las ranuras hechas en el tubo.
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4, Junto con la construccion del bulbo permeable, se armara la tuberia vertical de acceso al
piezometro con tramos de tubo de PVC de 2.50cm de diametro nominal, los que se uniran
utilizando coples cementados. Con una reduccién de 5.0cm a 2.50cm se uniran la celda permeable
y la tuberia vertical, la que se dejara el tiempo necesario para garantizar que el cemento haya
secado completamente y no se presente el riesgo de que se despegue la celda permeable al

momento de introducirla en la perforacion.

5. Mientras el cementante de la tuberia se seca, se comenzara a construir el filtro de arena en el
gue se colocara la celda permeable de la siguiente forma: se extrae el ademe metalico 30cm y se

vacia arena con granulometria de filtro en la perforacién, controlando su volumen.

6. La tuberia vertical y el bulbo permeable, se colocan dentro de la perforaciéon, comprobando que
el bulbo quede hien asentado en el filtro de arena (dando unos golpes con el bulbo, como si se
estuviera apisonando el filtro). La maniobra de instalacién de la tuberia podra hacerse en un solo
paso aprovechando la flexibilidad de la tuberia de PVC; en caso de emplear tuberia metalica se
tendria que ir enroscando a medida que se introduce en la perforacion. En cualquier caso se
necesita colocar un tapén superior roscado o débilmente cementado para evitar que el tubo pueda

ser obstruido durante la maniobra.

7. Se extrae el ademe en tramos de 10cm, vaciando gradualmente la arena bien graduada dentro
del pozo hasta, maximo 30cm por arriba del bulbo, o bien, hasta la frontera superior del estrato en

el que se quiere medir la presion de poro.

8. Construccion del sello de bentonita: Con una mezcla de agua y bentonita se hace una pasta que
permita moldear una buena cantidad de bolas aproximadamente esféricas de 2.5cm de diametro.
En tramos de 10cm se va extrayendo el ademe metdlico al tiempo que se van depositando las
bolas de bentonita alrededor de la tuberia vertical del piezometro. Las bolas de bentonita permiten
caer por peso propio hasta la profundidad requerida y expandirse al contacto con el agua formando
de esta manera el sello requerido entre las paredes de la perforacion y el tubo vertical del
piezometro. Al controlar el volumen de bentonita, se podrd establecer con cierta aproximacion la
longitud del sello. En algunos casos para asegurar un buen sello, se construye un pisén para ir
compactando en capas las bolas de bentonita. Actualmente las bolas de bentonita son comerciales

en diferentes diametros, aunque no es dificil hacerlas en la obra.

9. Como en este caso, se propuso la colocacion de dos bulbos permeables a diferentes profundidades

pero dentro de la misma perforacion (ver figura No. 8.1), el sello de bentonita se seguira colocando
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10.

11.

hasta alcanzar la frontera inferior del segundo estrato en el que se quiere medir la presion de poro.
Se armard y se instalara la nueva celda permeable, se colocara el filtro de arena y el sello de

bentonita segun los pasos antes anotados.

Figura No. 8.1 Construccion del piezémetro
abierto, con dos bulbos. Aqui se muestra la colocacién
de bentonita en bolas para conformar el sello del
segundo bulbo.

Conviene que después de colocado el sello de bentonita, se haga una prueba para verificar su
impermeabilidad. La prueba consiste en inyectar agua a baja presion por dentro del tubo vertical del
piezémetro y verificar ello no provoque un flujo de agua entre el ademe y el tubo de pvc. Si ello
sucede, entonces se tendra que colocar mayor cantidad de bolas de bentonita y utilizar un pisén

para compactarlas.

Finalmente, se extrae completamente el ademe metalico y la perforacién se rellena con lodo

arcilloso o un mortero.

Algunos aspectos que deben cuidarse:

La longitud de la tuberia vertical debera prever la altura de los terraplenes en que se instalard.
Considerando que su punta superficial por lo menos tendra la misma elevacion de la corona del

terraplén. Esta punta superficial sirve de referencia para las lecturas piezométricas, por lo que
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tendrd que permanecer fija en todo momento, para lograrlo se colocar4 un tubo de acero

galvanizado a manera de camisa protectora, tal como se aprecia en la Figura No. 8.2.

Es importante que al finalizar la conformacion del terraplén, se construya un registro que permita,
la proteccidn, ubicacion e identificacion de la estacion piezométrica. En la parte interior de la tapa
del registro se debera dejar una placa con la informaciéon que identifique la profundidad de las

celdas, y el nivel de referencia de las elevaciones.

Conviene que se realicen mediciones periddicas en los primeros dos dias después de su
instalacion par verificar que se llegue a un nivel estatico del agua, el que sera justamente el punto
de partida de las lecturas del piezdmetro. Si no se llega a estabilizar el nivel no podra comenzarse
la construccion del terraplén. Desde luego que este dato tiene que ser contrastado con lo que

registren las celdas de los piezémetros neumaticos.

Camisa protectora
de acero

Figura No. 8.2 Arreglo de la proteccion de acero para la tuberia vertical del piezémetro Al fondo
se ve el equipo de construccion del terraplén.

8.6. Construccién del piezdmetro neumatico.

Se ubicard un punto cercano al centro del terraplén, en un perimetro de 5m, y que quede alineado con
uno de los ejes de construccion de las placas de asentamientos para evitar poner demasiados obstaculos

al equipo de construccion pesada que se utilizaria en la conformacion de los terraplenes de prueba.
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En el punto localizado se realizara una perforacion vertical de avance (sin recuperacion de muestras de
suelo) utilizando una broca tricénica para pasar estratos de arena y un broca de aleta para cortar los
materiales arcillosos. Los diferentes materiales podran identificarse por la facilidad con que se ejecuta la
perforacién y por el material de recorte que se vaya obteniendo con el retorno del fluido de perforacién
que en este caso serd agua limpia. Para albergar las dos celdas piezométricas (transductor del
piezémetro neumatico) en la misma perforacion, se deberan utilizar brocas de 10cm de diametro e hincar

un ademe metalico a medida que se avance la perforacion.

Una vez concluido, ademado y lavado el barreno hasta la profundidad de interés, el procedimiento de
instalacion de éste piezometro seria practicamente igual al del piezémetro abierto, con las siguientes
salvedades en las que se involucra equipo sofisticado y por lo tanto el personal que lo emplee debe estar

capacitado:

1. El filtro ubicado en el transductor del piezémetro sera desensamblado para saturarlo con
cualquiera de los procedimientos descritos en seguida. El rearmado del filtro sera con el equipo
sumergido en agua desaireada y asi se mantendra hasta el momento de su instalacién en la

perforacion.

Saturado por inmersion. Este método consiste en tapar el extremo inferior del filtro y sumergirlo
lentamente en agua de-aireada de tal forma que el extremo destapado quede hacia arriba,
permitiendo que el aire de los poros salga por ese extremo. El filtro debe permanecer sumergido

cuando menos 24horas.

Saturado con vacio: Este método es probablemente el que produce la mas completa saturacion. El
filtro es ubicado en una camara especial y se somete a vacio; la cAmara es inundada lentamente
con agua de-aireada, al aumentar el nivel del agua, las burbujas de aires dentro del filtro son

conducidas fuera.

2. Antes de instalar el piezdmetro en la perforacion, se debera someter a una calibracion. Esta
calibracién se hara introduciendo el piezometro en una camara hermética llena de agua
desaireada. La camara tiene dos orificios para el paso de los tubos que conducen el gas. La
calibracién consiste en aplicar una presion conocida al agua de la camara hermética y medir la
correspondiente en la celda piezométrica. Se debe empezar con presiones pequefias para verificar
la sensibilidad del equipo y aumentar la presion hasta llegar cuando menos al doble de la esperada

en campo. Se debe hacer una grafica de calibracién en la que se observaria (si el piezémetro

185



8.- Procedimiento constructivo

funciona correctamente) una linea recta con una inclinacion a 45 grados, al comparar la presién del

agua en la camara con la presién que registre la celda (piezémetro) las cuales deben ser idénticas.

3. Se cuidara que el piezometro y sobre todo el filtro se mantenga libre de lodo durante su
instalacién en la perforacién. Para eso, se puede introducir en una bolsa permeable llena de arena
que puede incluso servir como parte del filtro de arena que debera colocarse como en el caso de

los piezOmetros abiertos.

4, Se recomienda que los tubos de entrada y salida del gas sean de Polyflo de 0.47cm de diametro
nominal y que sean conducidos a la superficie dentro de un tubo de PVC de %" (1.9cm) de
diametro, el cual se unird al cuerpo del transductor (bulbo) verificando un sellado perfecto que evite
el paso del agua por esta junta. El que solo se tenga un tubo dentro de la perforaciéon ayudara en la

conformacion del sello de bentonita alrededor de él.

5. Los tubos de entrada y salida del gas deberan protegerse con tapones para evitar que entre
cualquier particula durante la etapa de construccion de los mismos. Ademas debera identificarse el

extremo superior de cada linea (entrada y salida).

6. El tubo de PVC por el que se conducen los tubos del gas podra llevarse hasta la altura necesaria
para que quede al nivel de corona del terraplén, o bien, cerca de la superficie del terreno natural
podra desviarse para conducirlo enterrado hasta un lugar fuera de la zona de construccion del

terraplén.

Si se decide llevar en forma vertical la tuberia hasta el nivel de corona del terraplén, entonces sera
necesario colocar una camisa protectora con un tubo de acero como se recomendd en los

piezémetros abiertos y se aprecia en la Figura No. 8.3.

7. Sera indispensable construir el registro de proteccion e identificacion, con los mismos datos que el
piezémetro abierto.

8. La construccion del filtro de arena que embebera al piezémetro asi como el sello de bentonita
deberan seguir las mismas recomendaciones que se hicieron para el piezémetro abierto. Arriba del

sello de bentonita la perforacion sera llenada con lodo arcilloso (bentonita).

9. Es importante sefialar que las lecturas de este quipo se realizaran con equipo sofisticado que

requiere de personal calificado para su correcta operacién e interpretacion de los resultados.
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Figura No. 8.3 Extremos superiores de los tubos (rojos) del
piezémetro hidraulico y camisa protectora de acero para evitar
dafios por el paso del equipo de construccion y de personal.

8.7. Construccién de inclinédmetros.

El primer paso es ubicar los puntos en donde se colocaran los inclinémetros. Para ello se puede recurrir
a las estacas de referencia topogréafica y mediante cinta métrica o con el equipo topogréfico ubicar los
puntos en los que se ha propuesto la colocacion de los inclindmetros para los diferentes terraplenes de

prueba, segun lo indicado en capitulo de instrumentacion.

La perforacion se podria realizar utilizando una broca triconica de 10cm de diametro exterior y
estabilizando sus paredes con lodo bentonitico. La profundidad de la perforacion serd la que se ha

indicado en el capitulo de instrumentacion.

Para la instalacién de la tuberia inclinométrica deben considerarse los siguientes aspectos que han sido
tomados de la normativa “Standard Test Method for Monitoring Ground Movement Using Type
Inclinometers” ASTMD-6230-98.:

1. Se debe seleccionar el material de la tuberia considerando las condiciones a las que estara
expuesta, ya que las altas temperaturas y contenidos de PH pueden afectar su durabilidad, por lo
cual es recomendable solicitar al fabricante asesoria en cuanto a las propiedades fisicas de los
materiales que la conforman. En este caso la recomendacién fue utilizar plastico ABS que resiste

cualquier ambiente y soportara bien los cambios de temperatura esperados entre 20°C y 50°C.

2. Las piezas de tuberia, conectores y su tapadera, no deben estar deteriorados ya que pueden

ocasionar problema con las lecturas, dificultando la interpretacion de los resultados.

3. El equipo de perforacion deben estar perfectamente plomeado para garantizar la verticalidad del

barreno.
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4, La unidn de los tramos de la tuberia inclinométrica se realizara mediante coples a los que se les
aplicara un cementante sellador con el objeto de prevenir que particulas sélidas de suelo entren a
la tuberia durante la instalaciéon. En consecuencia los extremos de dicha tuberia deberan quedar

perfectamente tapados durante el proceso de instalacion.

5. El espacio anular entre la perforacién y la tuberia debe ser rellenado con mezcla de mortero, arena

o gravilla, depositada por gravedad.

6. La tuberia no debe ser forzada durante la instalaciéon, puesto que las ranuras pueden sufrir
torceduras que generen errores al tomar mediciones. De haberla forzado accidentalmente, es
necesario realizar la inspeccion inicial con sondas especiales que miden las deformaciones
angulares (sondas de espiral). Este equipo en general debe formar parte de los elementos
requeridos para la instalacion del inclindmetro y desde luego debe ser operado por el personal

capacitado.

7. Un set de ranuras de la tuberia debe de coincidir con la orientacién de los mayores movimientos
horizontales esperados en la zona (ver Figura No. 8.4), es decir, en forma perpendicular al eje
longitudinal del terraplén. No obstante, por las dificultades del manejo de la tuberia al momento de
la instalacion dichas direcciones no siempre coinciden. Si eso sucede sera necesario corregir las
lecturas tomadas pues no corresponden a la direccion de los mayores movimientos esperados. Tal
situacién se resuelve haciendo uso de una opcion automatica de los programas de apoyo, en las
que se considera el error angular en la colocacion de la tuberia y funciones trigpnométricas para
poder corregir dichas lecturas

Rueda alta

Tuberia \

Direccion AQ

Mayores movimientos

Direccién B0

Menores movimientos

Figura No. 8.4.- Vista en planta de la orientacion de las ranuras de la tuberia respecto a la direccion
de movimientos laterales esperados.
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Procedimiento de medicion.

Segun la normativa de ASTM D-6230-98 la medicion de los desplazamientos de los pozos inclinométricos
consiste basicamente en una medicion inicial de las desviaciones de la tuberia con la vertical, la cual
representa su perfil original o de instalacion y sirve de base para el calculo de desplazamientos en
posteriores mediciones. Ademas, de una validacién in situ de las lecturas realizadas en cada medicién

(inicial o subsecuentes), es decir el chequeo de los errores cometidos.

En términos generales, el proceso correcto de cada medicion se puede describir como sigue:

e Se introduce la sonda inclinométrica hasta el fondo de la tuberia, orientando su “rueda alta” del “eje

superior” en la direccion de los mayores movimientos esperados (Direccion AO en la figura No. 8.4)

e Se deja reposar la sonda en la posicion anterior por un periodo de 10 minutos de tal manera que se

ambiente a la temperatura de su entorno.

e Se inicia la toma de lecturas de desplazamientos para diversas profundidades, segun el intervalo de

medicion establecido, partiendo desde el fondo de la tuberia hasta la parte superior de la misma.

e Se repite el proceso anterior para una orientacién de la sonda igual a 180° respecto a la direccién de

la primera medicion (Direccién A180°)

e En sondas Biaxiales el proceso descrito anteriormente basta para obtener un set de lecturas

completo, es decir, desplazamientos en las direcciones A0°, A180° BO°y B180°.

e Finalizada las lecturas en las direcciones AQ°, A180° B0° y B180°, se realiza in situ una verificacion
del error de las lecturas tomadas, haciendo una suma algebraica de (A0+A180) y (B0O+B180), cuyos
resultados son tedricamente igual a cero, ya que las desviaciones correspondientes a A0 y BO deben

ser igual en magnitud a A180 y B180 respectivamente, pero de signo contrario.

Es muy recomendable que la instalacion y la operacion de estos equipos la realice personal calificado.
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8.8. Colocacion de geosintéticos y construccion de la base granular reforzada en TR-3y TR-4.

En los lugares elegidos para la construccion de estos terraplenes no hay tirante de agua o lodo, asi que
los geosintéticos simplemente seran tendidos sobre la superficie despalmada y nivelada. Segun lo

siguiente;

e Primero se colocard el geotextil no tejido. Para cubrir la superficie requerida se unirdn diferentes
tramos de geotextil mediante una costura a maquina que evitara el traslape en dicha union (ver figura
8.5). Las uniones deberan quedar orientadas en forma perpendicular al eje longitudinal del terraplén.
Para librar las tuberias de los piezOdmetros e inclindmetros, se haran perforaciones circulares al

geotextil.

Figura No. 8.5 Costura del geotextil y tendido del mismo. También se aprecia los rollos en que
los proporciona el proveedor.

e Sobre el geotextil, se colocara directamente la geomalla biaxial®>. El proveedor del producto
recomienda que la union entre diferentes tramos se realice con un traslape de 1m de ancho y
amarrando con rafia en puntos separados a cada 70cm, a ambos lados del traslape. También se

considera conveniente que la direccion del traslape sea perpendicular al eje longitudinal del terraplén.

En el capitulo 4 “caracteristicas geométricas de los terraplenes” se han incluido las propiedades mecénicas y fisicas que requieren los tres tipos
de geosintéticos propuestos.
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La superficie que deberan cubrir tanto el geotextil como la geomalla, sera toda la de desplante del
terraplén de prueba mas 2.5m en cada uno de los cuatro lados para poder envolver completamente la

base reforzada que se construird sobre los geosintéticos, segun lo siguiente:

e Se empelara material granular para formar la base reforzada. Su composicién granulométrica sera
bien graduada, semejante a la requerida para la base hidraulica de un pavimento; con 70% de grava
(tamafio maximo de 3/4"), 30% de arena. Se debera obtener de un banco de materiales y seréa
acamellonada en alguno de los costados de los terraplenes de prueba sin pisar los geosintéticos.
Pare evitar que los geosintéticos sean dafiados por el rodaje del equipo de construccion, el material
de base se tendera desde el punto en que se encuentra acamellonado hacia los geosintéticos, de tal
manera que sobre ellos, se vaya conformando una capa de base de aproximadamente 30cm de

espesor sobre la que circulen siempre los equipos de construccion.

Las base granular reforzada se conformara en capas de de 20 a 30cm de espesor, compactadas
mediante un rodillo liso vibratorio hasta alcanzar el 90% de su peso volumétrico seco maximo
respecto a la prueba Porter Estandar® (referencia 32). Las capas compactadas se construirdn hasta
gue la base reforzada alcance una altura de 70cm. Cuando esto suceda y la supervisén haya
aprobado la compactacién de la terraceria, se colocard una geomalla uniaxial, procurando unir
diferentes tramos con un traslape de 1m de ancho y puntos de amarre con rafia a cada 70cm de
separacién en ambos lados del traslape. Las lineas de unién seran perpendiculares al eje longitudinal
del terraplén, de esta forma la geomalla sera orientada para trabajar uniaxialmente tal como fue
disefiada. Sobre la malla uniaxial, se continuara la conformacién de la base granular hasta que ésta

alcance 1m de altura total.

En la superficie de la base granular terminada, se colocard una nueva geomalla biaxial la cual se
unira con los extremos de los geosintético colocados en el desplante de la base granular formando
una especie de tamal como se indica en el corte transversal de la Figura No. 8.6. El traslape entre
ambos elementos serd cuando menos de 1.5m y se amarraran con rafia a cada 0.70m de distancia a

ambos lados del traslape.

Es una prueba es de compactacion estatica disefiada para determinar el peso volumétrico seco maximo y el contenido de agua Optimo de
materiales predominantemente granulares (puede emplearse otro patrén de referencia como la prueba Préctor estandar, u otras. Lo importante es

que la compactacion dé al relleno las propiedades mecanicas requeridas por el proyecto). De estas pruebas pueden determinarse otros valores que
son fundamentales en el disefio de estructuras de pavimentos: capacidad de expansion y valor relativo de soporte.
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TERRAPLEN
TRASLAPE
ENVOLTURA DE GEOMALLA BIAXIAL 715 m
BASE GRANULAR REFORZADA
| |
v v v A4 v v Ad N
o g Ly N
NN, R S
GEOMALLA UNIAXIAL
GEOMALLA BIAXIAL
GEOTEXTIL FILTRANTE NO TEJIDO
Figura No. 8.6 Arreglo esquematico de los geosintéticos en la base granular reforzada.

e Si el material granular se obtiene de un proceso mecanico en el banco de materiales, es decir, de un
proceso de trituracion y cribado, el control de calidad debera enfocarse solo a verificar el grado de
compactacion y la humedad 6ptima de cada una de las capas con que se vaya conformando el
relleno. Dicho control serd mediante cinco (por lo menos) calas volumétricas” distribuidas al azar en
la superficie del relleno. Se puede aceptar un error del orden de +3% respecto al valor especificado

del peso volumétrico seco.

e La base granular reforzada, sera construida después de colocar las placas de asentamientos. Para
evitar que la maquinaria de construccién pueda dafar los equipos de instrumentacion, la
compactacion de la base granular en un radio de 0.60m alrededor de dichos equipos debera hacerse

con equipo manual, por ejemplo una bailarina.

8.9. Colocacion de las placas de asentamientos.

En todos los terraplenes de prueba, las placas de asentamientos se colocaran sobre las dos primeras

capas de geosintéticos.

e Las placas metdlicas de asentamiento se armaran de acuerdo con lo descrito en el capitulo de

instrumentacion. La Figura No. 8.7, muestra un conjunto ya armado de dichos elementos.

# Las calas volumétricas, son pruebas de campo con las cuales se encuentra el peso volumétrico seco alcanzado en el relleno, para lo cual se hace
un sondeo a cielo abierto o cala, con una profundidad igual que el espesor de la capa compactada y con un ancho o didmetro de tres a cuatro veces
el tamafio maximo del agregado (15cm por lo menos). EI material que se extrae se pesa y en una pequefia muestra se obtiene el contenido de agua.
El volumen del sondeo se encuentra al vaciar arena con una granulometria uniforme (de 0.85 a 0.6mm, arena de Ottawa) y peso volumétrico
conocido.
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Tapon cachucha. Este sirve
de referencia topografica.

Tubo de acero
galvanizado de ¥”.
Soldado a la placa

Placa de acero de
300x300x6.4mm

Figura No. 8.7 Placas para medir asentamientos del terreno de cimentacion.

e Su ubicacion se hara con equipo topografico con el fin de lograr precisién y al mismo tiempo registrar

su elevacion inicial que servira de referencia para las lecturas posteriores.

e Para fijar las placas a su posicién, se confinaran con material del terraplén o de la base granular
reforzada hasta formar una capa de 0.20m de espesor sobre la placa metalica, tal como se indicé en
la figura No. 7.1.

e Para evitar que la construccién de las capas superiores de suelo que conformaran al terraplén
produzcan un movimiento en el tubo vertical que sirve de referencia topogréafica, se protegera
colocandolo dentro de un tubo corrugado de PVC de 6" (15.24cm) de diametro, el cual debera
permanecer despegado en todo momento del tubo de acero galvanizado para garantizar que éste no

se esté moviendo con la construccion del terraplén.

e Conviene recordar que el terraplén alrededor de la instrumentacion se deberd conformar con equipo
manual, y que las nivelaciones topograficas deberan efectuarse dos veces al dia (por la mafiana y

por la tarde). Ligando sus lecturas con el avance constructivo que se tenga del terraplén.

e La nivelacion topogréfica podra realizarse respecto al banco de nivel auxiliar que se haya construido
cerca de los terraplenes de prueba y que desde luego estara ligado topogréaficamente con el banco
de nivel profundo.
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8.10. Construccidn de los drenes verticales y de la capa drenante en el TR-2.

Exclusivamente, en la superficie de desplante del TR-2, se colocaran drenes verticales prefabricados

segun el siguiente procedimiento:

a)

El primer paso consistira en ubicar con cal los puntos donde se hincaran los drenes verticales. La
ubicacién se hara formando una reticula con distribucién triangular equilatera (tres bolillo) en planta,
con separacion entre un punto y otro de 3.5m tal como se indicé en el capitulo “drenes verticales”. En

total se colocaran del orden de 530 drenes verticales. Se acepta un error de ubicacion de 10cm.

Las caracteristicas fisicas y propiedades mecanicas del dren vertical requerido se pueden consultar
en el capitulo correspondiente a drenes verticales. Se recuerda que son drenes prefabricados tipo

banda.

La profundidad de instalacién sera variable entre 10 y 15m dependiendo de la estratigrafia
encontrada en cada punto y que se puede correlacién de forma indirecta con la dificultad de hincado
del dren. Manteniendo una presion baja y constante se acepta que se trata de un estrato de suelos
finos y blandos. Si la presion de hincado se ve incrementada se supondrd la existencia de una

material rigido asociado con los estratos de arena, segun la informacioén estratigrafica precedente.

El equipo de construccion estara constituido por una maquina base (generalmente montada en
orugas) equipada con un mastil para hincar verticalmente el dren; una bobina con el dren enrollado;
un ademe metalico de 10cm de diametro, en el que se introduce el dren para su proteccion durante el
hincado. El ademe esta hueco en toda su longitud, salvo en la punta inferior en que tiene una zapata
de hincado con una ranura por la que pasa exclusivamente el dren, y evita que durante el hincado, el

suelo entre al ademe y puede dafiar el dren prefabricado.

Se ocupara un tramo de varilla de 3/8” de diametro y 15cm de largo para anclar cada uno de los

drenes verticales a instalar.

El proceso de instalacion de los drenes prefabricados sera el siguiente:

En el equipo base se coloca la bobina que contiene al dren. El extremo libre del dren se desenrolla
para pasarlo por la parte alta del mastil y luego introducirlo al ademe metalico que ya estara sujeto al
sistema hidraulico de hincado. En el extremo inferior del ademe se coloca el tramo de varilla y en ella

se enrolla el dren vertical engrapandolo para asegurarlo, tal como se indica en la Figura No. 8.8.
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b)

<)
d)

e)

f)
9)

Es importante mencionar aqui que la alteraciéon que produce la varilla de anclaje en el terreno a
drenar durante el hincado no es tomada en cuenta en los analisis tedricos en los que sélo se analiza
el posible efecto que produce la zapata de hincado para un didmetro especifico. El que escribe
considera que tal efecto produce una escarificacion del material que aumentara la
permeabilidad del suelo y reduciréd el tiempo de respuesta de los drenes.

Se ubica el ademe metalico en el punto indicado y se verifica la verticalidad del mastil.

Se hinca el ademe metalico hasta una profundidad maxima de 15m o hasta que haya rechazo.

Se extrae el ademe metalico y el dren se fija automaticamente con la la varilla anclaje en la
profundidad méaxima de penetracion.

Con el ademe metalico nuevamente hasta arriba, se corta el dren dejando que sobresalga del suelo
aproximadamente 15cm.

Se coloca una nueva varilla de anclaje y se asegura el dren a ella.
El equipo se traslada a un nuevo punto y se repite la operacion.

Para optimizar los traslados entre un punto y otro, se propone que el movimiento del equipo base sea

en reversa y se construyan los drenes ubicados en linea o eje.

Mastil

Ademe g

metalico

Colocacion de
la varilla de

anclaia

Fniiinn

Figura No. 8.8.- Equipo de construccién para los drenes
verticales (foto de la derecha). La foto de arriba, muestra el
arreglo del ancla y del dren prefabricado dentro del ademe
metdlico con que se hincara el dren. El ademe metalico es
hueco en toda su longitud, salvo en la punta en la que tiene
una zapata con una ranura por la que pasa exclusivamente
el dren vertical.

Bobina
con dren
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En la Figura No. 8.9, se presenta una secuencia esquematica de este procedimiento. Y en la Figura No.

8.10, se muestra como se vé la superficie de una zona en la que ya se han construido los drenes

verticales.
Mastil e
Tubo metalico
(ademe)
Equipo base
T L O 1

\
Bobina con dren Casco de anciaje

Corte de dren

» Dren anclado
Penetracion de tubo + dren

Anclaje de casco y retiro de dren

Figura No. 8.9 Procedimiento constructivo de los drenes verticales prefabricados.

Figura No. 8.10 Drenes verticales
prefabricados ya instalados. Al fondo se
aprecia el equipo de construccion.
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Una vez instalados los drenes prefabricados, sera necesario construir una cama drenante que intercepte
las puntas salientes de los drenes verticales instalados, con la finalidad de captar el agua proveniente de

los estratos deformables que fluye a través de los drenes verticales.

La capa drenante debera tener un espesor de 50cm, y los materiales que la constituyan seran
granulares con propiedades granulométricas comprendidas en los rangos que se indican en la Tabla

No. 8.1, los que corresponden a materiales de filtro (ref. 32).

Tabla 8.1. Granulometria de la cama drenante.
Malla Abertura en Porcentaje que
mm pasa en peso.
11/2” 38.1 100
1” 254 80-100
$Z 19.1 65-100
3/8” 9.52 40-80
N° 4 4.76 20-55
N° 10 2.0 0-35
N° 20 0.84 0-20
N° 40 0.42 0-12

La capa drenante sera construida en dos capas de 25cm de espesor cada una y compactadas con un
rodillo liso vibratorio hasta alcanzar el 90% de su peso volumétrico seco maximo respecto al determinado

en una prueba Porter estandar.

El grado de compactacion debera verificarse mediante calas volumétricas segun lo descrito para la
base reforzada.

Esta capa drenante serd conformada después de habilitar las placas de asentamientos, los inclinometros

y los piezometros correspondientes.

Se debe cuidar que ninguna de las placas quede sobre alguno de los drenes verticales.
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8.11. Construccién del cuerpo del terraplén.

El cuerpo del terraplén se construird sobre la superficie despalmada y nivelada del TR-1, sobre la cama

drenante del TR-2 y encima de la base reforzada de los terraplenes TR-3, TR-4y TR-5.

Como se establecid en capitulos anteriores, el proyecto arquitecténico plantea la conformacion de
plataformas horizontales a partir de compensar los espesores de corte con los de relleno, optimizando
con ello los volimenes de acarreo desde bancos de materiales que no se encuentran cerca del proyecto

o del dragado del Rio Coatzacoalcos.

El material que sera cortado y luego utilizado en la conformacioén de los terraplenes se ha clasificado
como arena fina a media mal graduada, color café o gris claro, con arcilla de baja plasticidad en
cantidades que varian entre 10 y 30%. Atendiendo exclusivamente al tipo de material, la bibliografia
especializada, establece que su compactacion podra realizarse empleando equipo de amasado (rodillo
pata de cabra) o por vibracion (rodillo liso vibratorio). Con ambos equipos se podria lograr el objetivo de
la compactacion, que es inducir en el relleno una resistencia al esfuerzo cortante que permita mantenerlo
estable durante su vida util tal como se indic6 en el capitulo alusivo a la estabilidad de taludes (sin olvidar
que en este caso, son las propiedades mecanicas del suelo de cimentacién las que rigen el disefio). El
espesor que se recomienda para tener una compactacién uniforme con la profundidad en cada capa es
entre 20 y 30cm, pero dependera del tipo del equipo empleado, de su peso, del nimero de pasadas y de
la frecuencia de vibracion. Por lo que este aspecto debera calibrarse en campo con las primeras capas
de compactacion, utilizando inicialmente 20cm y basandose en la experiencia previa de obras cercanas u
otras construidas con materiales similares. El peso volumétrico seco maximo que se necesita por
especificacion para terraplenes es de 90%, respecto al mismo parametro obtenido en pruebas de
laboratorio tipo Proctor Estandar®. Con este requisito, se estima, que se alcancen los parametros
mecanicos de resistencia (C=2t/m?; $=32°) empleados en el andlisis de estabilidad de los terraplenes. Sin
embargo, lo mejor sera obtener muestras cubicas inalteradas de las primeras capas compactadas del
terraplén para ejecutar en ellas pruebas triaxiales del tipo rapidas y verificar que se esta obteniendo el
resultado requerido. Si no se logran los factores esperados, se tendra que verificar su efecto en la
seguridad de la estructura o bien modificar el procedimiento constructivo o el equipo de construccion,

por ejemplo para aumentarla energia de compactacién y obtener mejores parametros de resistencia.

El equipo que se emplee en la conformacién de los terraplenes de prueba debera ser semejante al que

se pretenda emplear en la obra definitiva.

°La prueba Proctor Estandar es de tipo dindmico, y consiste a grandes rasgos, en colocar tres capas iguales de suelo humedecido en un cilindro de
4” (10.16cm) de diametro interior y 4.5” (11.43cm) de altura; cada capa se compacta con 25 golpes de un pison circular de 2” (5cm) de didmetro,
2.5kg de peso y altura de 30cm, repartidos en forma uniforme por toda la superficie de compactacion (ref. 16, 29, 30).
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Se debera contar con un laboratorio de campo para llevar un control de calidad que analice las
propiedades indice de los materiales que se estén colocando en los terraplenes asi como el espesor vy el
grado de compactacién alcanzado en cada capa. La frecuencia de verificacién de las propiedades indice
sera funcion de la diversidad de materiales (en cuanto a textura y estructura) que se vayan colocando, lo
que se espera suceda con muy poca frecuencia. La compactacion se revisara con mediante una a
cinco calas volumétricas® por cada capa de construccion; las calas se ubicaran segin la diversidad de
los materiales colocados en toda la superficie del terraplén. Se procurara que el contenido de agua del

material al compactarse no exceda de +2% el valor 6ptimo (recomendacion de la referencia 7.4).

Conviene que el control de calidad obtenga informacién del VRS y de la capacidad de expansién del
material de relleno, sobre todo en la capas que conforman los ultimos 0.60m del terraplén. Para ello, sera
necesario obtener muestras cubicas inalteradas y labrar en ellas las probetas que se necesiten. Esta

informacion serd Util para el disefio estructural del pavimento que se construira en la obra definitiva.

Cerca (radio de 0.6m) de los equipos de instrumentacidn la compactacién se ejecutara con equipo
manual teniendo cuidado de no mover los dichos aparatos, sobre todo las placas de asentamientos y los

inclinémetros.

Para garantizar una buena compactacion en los taludes del terraplén, se debera considerar un sobre
ancho de construccion en los cuatro lados de cuando menos 0.3m. Al final de la construccion podran

afinarse los taludes definitivos.

En caso de que el volumen de suelo cortado sea insuficiente para la conformacion de los rellenos, se

podra emplear otro material, siempre que cumpla con las siguientes propiedades (Referencia 26):

a) granulométricas:

e Tamafio maximo de particulas 76mm
e Porcentaje de la fraccién de finos (pasa la malla 200) 70% maximo.

b) De limite liquido, indice plastico y valor relativo de soporte.

e Limite liquido 50% méaximo
e indice de plasticidad 20% maximo
e Valor relativo de soporte 10% minimo

Esta es una propuesta del autor, considerando que cada cala avalaria cuando menos 500m? de terraplén, sin embargo, la supervisién de la obra
podra decidir en funcién de lo que observe en la obra.
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A esta material deberan aplicarse las recomendaciones antes anotadas para conformarlo como parte del

cuerpo del terraplén.

Especificamente para los TR-1 y TR-2, en los que se pretende comparar la influencia de los drenes
verticales en la velocidad de asentamiento del terreno de cimentacion, se debera cuidar que tanto el
material que se coloque en los terraplenes asi como el procedimiento constructivo (incluido el tiempo)

sean practicamente los mismos en ambos casos para poder hacer valida la comparacion.

Un factor muy importante que se debera tener presente durante la conformacién del terraplén, son los
registros de la instrumentacion, verificando la magnitud y la velocidad de deformacién vertical y
horizontal, asi como el incremento en la presion de poro; informacion que podria regular la velocidad de
construccion de los terraplenes. La magnitud del incremento en la presién de poro indicaria una falla
incipiente si ésta es del orden de 3.0t/m? la cual se obtuvo haciendo ciertas hipétesis de
comportamiento del suelo en funcién del criterio del que suscribe, por lo que convendria aplicar un factor
de seguridad a dicho valor, de 3 por ejemplo, considerando la gran dispersién que se observa en los
resultados de las pruebas mecanicas de laboratorio. De esta forma se recomendaria que la
construccion del terraplén se detenga cuando los piezémetros (principalmente los neumaticos) indiquen
gue la presién de poro es del orden 1T/m? Desde luego, este valor tiene que conjugarse con lo que se
esté observando en los inclinémetros y en las placas de asentamientos, en las que se esperan registrar

grandes deformaciones del suelo de apoyo (comportamiento plastico) antes de que se genere la falla.

Por el origen geolégico del depédsito de suelo en estudio (llanura de inundacién) se aprecia una
alternancia continua de lentes de arena, vetas de turba y estratos de arcilla, lo que podria hacer que la
presién de poro generada se disipe rapidamente o ni siquiera llegue a registrarse. Asi que debe tenerse
mucho cuidado con la informacién que se produzca en la totalidad de la instrumentacién y no tomar

como referencia Unicamente el incremento de la presion de poro.

8.12. Procedimiento constructivo en el caso particular del TR-5.

Este terraplén esta ubicado en la zona franca de pantano, en donde no hay una costra desecada de
suelo en la que se puedan tender sin dificultad los geosintéticos y construir el cuerpo del terraplén, tal
como sucede en los 4 terraplenes anteriores. En el sitio elegido hay un tirante de agua y lodo con un
espesor aproximado de 1.0m. Por lo que la construccion deberd seguirse con la siguiente secuencia

propuesta:
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e El camino existente al lado del sitio en que se construira el TR-5, es un elemento importante en el
proceso constructivo; servira como plataforma de apoyo y punto de partida en la construccion. El eje
longitudinal del TR-5 es paralelo al eje longitudinal del camino de acceso y quedaran practicamente
juntas ambas estructuras. El ancho del camino actual permite Unicamente el transito de dos camiones

alavez.

Sera necesario emplear una pequefia lancha y estacas de madera de por lo menos 2m de longitud
para identificar con ellas los limites del terraplén de prueba en el pantano.

e Se identifican topograficamente las esquinas del terraplén utilizando las estacas de madera que se
clavaran en el terreno tratando de anclarlas lo mejor posible para evitar que se caigan al menor
movimiento.

En este proceso conviene hacer una batimetria de la zona en que se construira el terraplén, para
estimar el volumen de incrustacion que requerird la base reforzada y los sobre anchos de los
geosintéticos teniendo en cuenta que es necesario envolver con ellos la base reforzada, segun lo

descrito anteriormente.

e Sobre el camino existente, se armard el geotextil y la geomalla biaxial, en la forma indicada en
puntos anteriores, los sobre-anchos de los geosintéticos que deberan dejarse seran del orden de
3.5m en los cuatro lados, a menos que la batimetria indique otra cosa.

e Para colocar los geosintéticos en el pantano, se utilizaran cuando menos dos lanchas que jalaran
los geosintéticos hasta el punto requerido. Para facilitar la maniobra se recomienda amarrar
flotadores (camaras de llantas 0 mayor volumen) a los geosintéticos, para evitar que se hundan y sea

dificil su arrastre, segun lo que se representa en la Figura No. 8.11.

Como también se aprecia en la figura 8.11, existen vegetacion propia de pantano en la zona, pero
ésta es facilmente removible con un rastrillo jardinero, aunque en algunas otras zonas del pantano
hay un arbusto llamado popotillo (parecido a la cafia de azucar) que no se quita facilmente desde la

raiz; en este caso la recomendacion seria doblar el popoatillo a ras del nivel de agua, sin cortarla.
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=

Geosintéticos

Flotadores

Figura No. 8.11 Fotografia que muestra las condiciones de la zona en que se construiria el TR-5, y la
colocacion de los primeros geosintéticos.

e Los geosintéticos, se sujetaran al talud del terraplén existente para evitar que durante la colocacion
del relleno sean arrastrados por los materiales y se hundan sus extremos; los otros tres lados de los

geosintéticos se mantendran siempre a flote con ayuda de los flotadores.

e En el camino existente se har4 una rampa para que los camiones de volteo con el material de relleno
puedan aproximarse sin riesgo a la zona de construccion. La rampa deberd conducir
aproximadamente al centro del lado del terraplén méas proximo al camino existente, para que la
conformacién de la base reforzada se comience desde esa zona segun lo que se incida en la Figura
No. 8.12.

Para lograr que el relleno desplace la mayor cantidad de lodo, el material de base debera
depositarse formando una punta de flecha’ como se indica en la figura 8.12, ademas para que el
lodo presente la menor resistencia al esfuerzo cortante, el volcado del material sobre el
geosintético sera lo mas lento posible. Esto ultimo debe calibrarse en la obra para obtener los

mejores resultados.

También es conveniente que el espesor de relleno con que se avance la punta de flecha sea el
mayor posible y con taludes lo mas verticales que se pueda, lo que también ayudaria a desplazar

un mayor espesor de lodo.

Es probable que las primeras capas de la base reforzada sean saturadas inmediatamente por el agua

proveniente del pantano y se dificulte su compactacion.

De acuerdo con las observaciones que hizo a este trabajo el Doctor Rafael Morales y Monroy, este procedimiento de construccion podria ser
sustituido por otro en el que el lodo no se desplace completamente, sino que por medio de los geosintéticos el lodo pueda atraparse y emplearse
para disminuir los volimenes de incrustacion del terraplén; situacion que describe y se discute mas adelante...
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Figura No. 8.12 Dibujo esquemético, en que se
muestra la posicion del terraplén de prueba respecto al
camino de acceso existente; la conformacion de la rampa
hacia la parte central de uno de los lados del terraplén y la N
forma en como debera avanzarse la construccion del P

terraplén sobre los geosintéticos.

Forma en la que se ird
conformando la base
reforzada (relleno)
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R,
aMpa de acceg

Dibujo esquematico

Cuando sea posible la introduccion del equipo de compactacién con seguridad, el control de la
compactacion debera seguirse como ya se establecid anteriormente. 30cm antes de alcanzar el
nivel maximo de la base reforzada, se colocara la geomalla unixial de acuerdo con el procedimiento
ya descrito. Los materiales de construccion de la base reforzada tendran las mismas caracteristicas

granulométricas indicadas para los TR-3 y TR-4.

La base reforzada debera darse por terminada cuando se tenga una superficie aproximadamente

horizontal con un nivel 0.30m por arriba del que tiene el agua circundante.

Inmediatamente, se procederd a ubicar y colocar las placas para medicién de asentamientos, al
mismo tiempo que se ejecuta el sondeo y se determinan las profundidades de construccion de los

piezometros y de los inclindmetros para su pronta construccion.
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Con la instrumentaciéon armada, se procedera a colocar la Ultima geomalla biaxial, que se unird a
los extremos de los geosintéticos colocados en el desplante para poder confinar completamente la

base reforzada segun lo indicado anteriormente.

En la conformacion del cuerpo del terraplén, se recomienda que éste se comience de la parte
central del terraplén (paralela al eje longitudinal del mismo), hacia los lados. Con esto se pretende
que el terraplén se deforme mas rapidamente en la parte central que en los lados y
consecuentemente se induzca una configuracion deformada (sector circular) en la que los
geosintéticos trabajen para soportar parte del cuerpo del terraplén y disminuir los volimenes de

incrustacion.

Los materiales de construccion asi como su construccién y control de calidad, seran los mismos

indicados para los otros terraplenes.

También el cuidado con el equipo de instrumentacién debera contemplarse en todo momento.

Conviene que una vez terminado el terraplén de prueba se realicen algunos sondeos para verificar
la configuracién deformada que se tuvo finalmente en el contacto suelo relleno y comparar estos

datos con los prondsticos que se han planteado en este trabajo.

Un aspecto que seguramente influird mucho en el comportamiento del terraplén, sera la existencia
del camino de acceso y hacia el cual el lodo no podra desplazarse y los movimientos laterales
estaran limitados. Asi que debe ponerse mucha atencién a esta situacién porque es muy probable
que el nuevo terraplén tenga asentamientos diferenciales en magnitud mayor hacia la zona virgen
del pantano, su magnitud e influencia podrian estimarse si se realiza un sondeo con recuperacion de

muestras de suelos muy cerca de este terraplén.

La bitacora de obra en este caso sera un documento muy valioso en el que se debe describir con

todo detalle lo que acontece en cada etapa de la construccion.
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9.- Registros de la instrumentacion

9. PRESENTACION DE ALGUNOS REGISTROS
DE LA INSTRUMENTACION.

A continuacién se hace el recuento y el andlisis de los datos proporcionados por la instrumentacion
durante un lapso de tiempo. La informacién se presenta en forma descriptiva y grafica; descriptiva para el
caso del procedimiento constructivo con el que se calibré la dificultad de construccién en el pantano y en
forma gréfica para los resultados de la presion de poro y de las deformaciones verticales. No se muestran
los resultados de las deformaciones horizontales, porque no se tiene todavia certeza de la informacién

gue los inclinémetros generan.

Dicha informacion responde en forma implicita las preguntas que se plantearon para el disefio de la
instrumentacién; con un mayor periodo de registro podrian ayudar a establecer criterios para ratificar,
rectificar o innovar las hipétesis de disefio geotécnico de las estructuras definitivas. Por lo pronto sélo se
hace un andlisis cuantitativo de los resultados graficos y se dan algunas recomendaciones que de ellos

se desprenden.

9.1. Resultados en el procedimiento constructivo de los terraplenes.

En general los TR-1, TR-2, TR-3 y TR-4, que fueron construidos sobre superficies secas (zona de
rellenos existentes), no presentaron problemas constructivos importantes; practicamente todo se realizé
segln lo planeado. En la Figura No. 9.1, se muestra una foto con el terraplén de prueba dos totalmente

construido.

Las velocidades con que se construyeron los modelos no produjeron fallas en el terreno de cimentacion,
ni hubo evidencias de que ello fuera inminente. En algunos casos se dejo pasar mucho tiempo entre la
construccién de una capa y la siguiente, pero ello no tuvo que ver con una respuesta inconveniente del

suelo de apoyo.
En la zona de pantano en donde se construy6 el TR-5, se tuvieron serios problemas, sobre todo en la

colocacion de las primeras capas de geosintéticos y de la base granular que constituye la primera
capa del relleno, de donde se desprenden las siguientes recomendaciones:
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Figura No. 9.1. TR-2 totalmente construido. La “plataforma F” que se sefiala corresponde con los rellenos
definitivos ubicados al norte-oriente del TR-2.

e Los geosintéticos deben ser armados fuera del pantano. Los traslapes en la geomalla biaxial deben
ser asegurados con amarres continuos utilizando tramos de la misma geomalla en ambos lados del
traslape; los amarres con rafia a cada 0.7m propuestos por el proveedor se rompen antes de que la
malla alcance su resistencia de disefio segun lo que sefala en la Figura No. 9.2.

e Para colocar los geosintéticos dentro del pantano deben amarrarse a flotadores (por ejemplo
camaras de llantas), que eviten que los geosintéticos se hundan, de lo contrario sera realmente dificil
arrastrarlos hasta su posicion final. En este punto podria adaptarse algin equipo mecanico que
facilite la tarea de la colocacién. Al respecto se hicieron algunas reflexiones que no se anotaron en

este escrito.

e Los extremos de los geosintéticos opuestos al lado por donde se comienza el tendido del material
granular deben quedar completamente libres para permitir la salida de la ola de lodo que se genera
por la colocacién del nuevo relleno, si esto no se hace, los geosintéticos no soportaran la presién que
produce dicha ola de lodo y se romperan, tal como sucedi6 en este caso segun lo sefiala la Figura
No. 9.2.

Otro problema que se generé por haber colocado los costales con arena en los frentes de
desplazamiento del lodo, es que limitaron el volumen de lodo que podria desalojarse, quedando
bolsas de este material en algunas regiones y por lo tanto la configuracién de asentamientos del

terraplén una vez construido, fue muy irregular segun lo que se sefiala mas adelante.
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Figura No. 9.2. Falla de la primera capa de geosintéticos por la presién que genera la ola de lodo al no
poder desplazarse libremente porque se colocaron costales llenos de arena en el frente de
desplazamiento.

El lodo desplazado es evidente en la vecindad del terraplén, en donde se observa una ola de lodo que
sobresale ligeramente el nivel medio de la superficie exterior del agua existente en el pantano en una
longitud practicamente igual al ancho del terraplén (del orden de 35m) tal como se muestra en la Figura

No. 9.3, la cual crece a medida que se avanza en la construccion del terraplén.

Geosintéficos

Figura No. 9.3. Ola de lodo generada por la construccion del terraplén.
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La profundidad de incrustacion del terraplén (una vez construido totalmente) en el terreno pantanoso se
ha estimado mediante los registros de asentamientos y algunos sondeos de verificacion; estableciendo
que es muy variable en toda el area; con profanidades hasta de 3.0m para las zonas con mayor carga

(parte central del terraplén) y del orden de 1.0m* en las areas de menor carga (bermas)

Considerando los datos de incrustacion y de deformacién vertical registrados Unicamente hasta el periodo
de construccion del terraplén, se ha calculado que el volumen de relleno que se ha incrustado en el
pantano es aproximadamente el 30% del volumen que originalmente se habia determinado para el
terraplén. Sin embargo, al dato anterior habria que sumarle la deformacion vertical que se ha generado
después de construido el terraplén y que en algunos puntos llega a ser de mas de 1.0m,
incrementandose rapidamente con una velocidad del orden de 1.4m por afo, tal como se analiza mas
adelante.

En términos practicos, lo anterior implica que para poder mantener el terraplén al nivel de rasante
proyectado, es posible que se requiera un volumen de material superior al 160% del calculado
inicialmente sin considerar ni incrustacion ni deformacion vertical. Es decir, se requerird un 60% mas de

material al originalmente estimado.
Una reflexion.

Al limitar el desplazamiento horizontal de la ola de lodo con los costales de arena, ésta comenzé a
incrementar su altura sometiendo a esfuerzo a los geosintéticos hasta provocar su falla, efecto que da
pie a preguntarse si hay alguna forma de aprovechar esa capacidad de reaccion que tiene el lodo en
beneficio de la obra:

Una posible respuesta seria en base a lo siguiente:

El lodo se comporta como un liqguido mientras no sufra cambios significativos en su contenido
natural de agua. Bajo esta condicion, las deformaciones que experimenta son por cambio de forma y no
de volumen, por lo que se podria construir una estructura que aproveche tales cualidades para su
beneficio , por ejemplo, el que su comportamiento sea como el que se tiene en una embarcacion que es

soportada por un fluido.

! Informacin proporcionada por PEMEX
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9.2. Resultados en los piezbmetros

En la Figura No. 9.4a, se presenta en forma grafica el registro continuo de la presion de poro medida con
los dos piezémetros neumaticos (PN) y con los dos piezometros abiertos (PA) instalados a la profundidad
indicada (por ejemplo 18.40m), en el terreno de cimentaciéon del TR-1. En la Figura No. 9.4b, la misma
gréafica para los piezdmetros instalados en el TR-2. Tal como se puede ver en la parte superior de dicha
figura, el registro de informacién cubre la etapa constructiva del terraplén y un periodo posterior a la

terminacion de dicha estructura (altura maxima constante del terraplén).

Evolucién de la construccion del terraplén ( TR-1) Evolucion de la construccion del terraplén ( TR-2)

Now
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Figura No. 9.4.- Registro de piezdmetros neuméticos (PN) y abiertos (PA) en: a) TR-1y b) TR-2.

Las gréficas inferiores, presentan la variacion de la presion de poro con tiempo para las diferentes etapas
de construccién del terraplén. Dichas graficas, no indican un resultado claro del efecto que tiene la
construccion del terraplén en la presion de poro del terreno de cimentacion; en ambos casos los datos
registrados oscilan cerca de la presion cero, con algunos picos de los que no se puede deducir una

tendencia.
Un aspecto que es importante sefialar, es el que los registros de los ocho piezOmetros es poco
congruente entre una lectura y la siguiente, lo que podria ser un efecto de muchas causas, por ejemplo,

construccion inadecuada, equipo de lectura inapropiado, nivel de referencia inicial poco confiable, etc.

El resultado de los piezémetros colocados en el TR-3 y el TR-4, se presenta en la Figura No. 9.5a y 9.5b

respectivamente. Al igual que en el caso anterior, se incluyen los registros de la presion de poro que se
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produjo durante el proceso constructivo de los terraplenes y en un periodo posterior (altura maxima

constante del terraplén).

Evolucién de la construccion del terraplén ( TR-3) Evolucién de la construccion del terraplén ( TR-4)
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Figura No. 9.5.- Registro de piezdmetros neumaticos (PN) y abiertos (PA) en: a) TR-3y b) TR-4.

El primer aspecto que se destaca de las gréaficas anteriores, es que los cuatro piezémetros neumaticos no
proporcionan informacién congruente, y por lo tanto no se puede concluir nada de ellos. Los posibles

factores que inducen tal comportamiento son diversos y no es facil sefialar alguno en especifico.

Los cuatro piezémetros abiertos si registran un incremento de la presién de poro a medida que el

terraplén es mas alto y consecuentemente se incrementa el esfuerzo en el terreno de cimentacion.

En el TR-3 (figura 9.5a), la informacidn indica que a 20.20m de profundidad, el incremento en la presion
de poro es mayor que la que sucede a 30m de profundidad, lo cual el sentido comun indica que es légico.
Aceptando que el peso volumétrico del material con que es construido el terraplén es del orden 1.95t/m?,
se puede comparar el esfuerzo que produce el relleno en la superficie del terreno de cimentacion con la
presion de poro registrada en los piezOmetros abiertos, tal como se indica en la Figura No. 9.6. En ella, el
eje de las abscisas representa el esfuerzo inducido por el terraplén y el eje de las ordenadas corresponde

con los valores de la presion de poro.
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Comparacion de presiones ( TR-3)

Esfuerzo inducido por el terraplén (m2)

T
[
[
[
[
N Lo e
e L [
= L [
~ =1 il
o L [
2 I L
) i [ [N [
© | [ [ | [
S5 [ I A [
‘D [ A [
o [ A [ A
&029 })}/ y=0.0777x - 0.105 RERRN
o A I [
O N A [ [
[ A [ [
00 L1 1| g1 11 I : [ R

0 4 6 8 10 12

Presién de poro (t/m 2)

Comparacion de presiones ( TR-3)

0.6

03

02+-L1l-——-

0.1

PA a 30.0m
0.5 + — {de profundidad

0.4

0.0

Esfuerzo inducido por el terraplén (t/m2)

12

Figura No. 9.6.-Comparacion de la presién inducida por el relleno en la superficie del terreno de cimentacion
con la presion de poro medida con los piezdmetros abiertos. La lectura de la presién de poro se hizo el mismo

dia en que se colocaba una nueva capa de relleno.

De

la figura anterior se destaca lo siguiente:

A 20.20m de profundidad, existe una relacién aproximadamente lineal entre las dos presiones, cuya

ley de variacion se indica en la figura correspondiente. Esto no se sucede para la presion registrada a

30.0m, en que se ve una variacién erratica de la presién de poro al principio de la construcciéon y un

incremento consistente pero muy pequefio después.

En las dos profundidades de registro, la presion de poro tiende a incrementarse con el tiempo para

una misma altura del terraplén. En este caso, se aprecia que aun después de 20 dias de terminado el

relleno, la presion de poro continla subiendo lentamente.

El dato anterior podria parecer contradictorio si se recuerda que los piezoémetros fueron colocados en

estratos de arena y por lo tanto la presibn en exceso de la hidrostatica tenderia a disminuir

rapidamente con el paso del tiempo. Un factor que podria explicar dicha situacion, es la cercania del

Rio Coatzacoalcos, y el hecho de que su nivel podria incrementarse debido a la lluvia que por esos

dias empez6 a caer en Minatitlan. Otro factor que no debe ni puede descartarse es que los

instrumentos no sean ni eficientes ni eficaces.

El incremento en la presion de poro a 20.20m representa en promedio sélo el 7% del esfuerzo

superficial inducido por el terraplén. Para 30.0m de profundidad dicho porcentaje se reduce a valores
entre 3%y 5%.
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9.- Registros de la instrumentacion

La presién maxima registrada en los piezémetros del TR-3 es del orden de 0.7t/m? cuando el

terraplén alcanza su altura maxima de 5m.

Al comparar los datos que se registraron en el TR-4, se genera la grafica de la Figura No 9.10.

Comparacion de presiones ( TR-4)

Presion de poro (t/m 2)

Esfuerzo inducido por el terraplén (t/m2)

Figura No. 9.10.-Comparacion de la presion inducida por el relleno en la superficie del terreno de cimentacion
con la presion de poro medida con los piezémetros abiertos en el TR-4.

En este caso se sefiala lo siguiente:

e La presion de poro registrada es menor a 20m de profundidad que a 30m, lo cual no parece
congruente.

Una forma de saber qué piezémetro del TR-4 no esta dando resultados congruentes, es comparar
tales resultados con la informacién que se obtuvo para el TR-3, ya que los piezémetros fueron
instalados a profundidades aproximadamente iguales en ambos terraplenes. De esta accion se
concluye que los piezobmetros abiertos a 30m de profundidad tienen los registros mas parecidos, asi
gue los comentarios se haran solo para dicho piezémetro, aceptando que el ubicado a 20m no da
resultados congruentes.

e La comparacion de las presiones puede ligarse con una tendencia lineal, cuya ecuacién se incluye en
la gréafica correspondiente.
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e La presion de poro registrada corresponde aproximadamente al 6% del esfuerzo que produce el

relleno en superficie.

La presiéon maxima registrada es en promedio de 0.45t/m” (diferentes periodos de lecturas) para la

altura maxima del terraplén de 4.10m.

A diferencia de lo que sucede en el TR-3, la presion de poro parece estabilizarse mucho mas rapido
para una altura particular del terraplén, dando la impresion de que el valor maximo registrado ya no

se incrementara con el tiempo.

Finalmente se presenta el registro de los piezémetros construidos en el TR-5, con la grafica de la Figura
No. 9.11.

Evolucién de la construccion del terraplén ( TR-5)

Altura del terraplén (m)

Presion (t/m2)

Tiempo en Dias

Figura No. 9.11.-Registro de piezometros neumaticos (PA) y piezometros abiertos (PA) en el TR-5.

En principio, el grafico anterior permite concluir que hace falta mayor tiempo de observacién, aunque

podria comentarse lo siguiente:
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Para los piezémetros neumaticos se aprecia la tendencia erratica de sus registros y es probable que no
aporten mayor informacién como ya sucedid en los terraplenes anteriores; de hecho por sus
caracteristicas de sensibilidad y poco tiempo de respuesta deberian indicar un incremento de la presion

de poro desde el momento mismo en que se comienza la construccién del terraplén.

En cuanto a los piezOGmetro abiertos, parece que la presién de poro apenas comienza a incrementarse

con los ultimos registros, por lo que hay que esperar un poco mas de tiempo.
Conclusiones generales de los piez6metros:

e Los piezémetros neumaticos no dieron el resultado esperado. Convendria hacer un andlisis que

conduzca establecer la posible causa del problema.

e La presién de poro registrada por los piezémetros abiertos ubicados en estratos de arena representa
s6lo el 7% a 20m de profundidad y entre el 3 y el 6% a 30m, del esfuerzo que induce el relleno en la

superficie del terreno de cimentacion.

Conviene sefialar que el factor de influencien (Iz) de distribucién de esfuerzos de Boussinesq para
los diferentes terraplenes, es del orden de 0.50 para la maxima profundidad de registro de los

piezémetros, es decir, aun permanece el 50% de la carga correspondiente al terraplén en superficie.

e Aceptando que los registros piezométricos son veridicos, se podria concluir que la estructura del
suelo en estudio soporta en forma practicamente instantdnea buena parte del incremento de
esfuerzos a que es sometido el terreno, lo cual podria suceder por dos razones: una alta

permeabilidad del suelo y/o una rigidez importante de la estructura que forman las particulas solidas.

e Queda la duda de cémo se comporta la de presién poro en los estratos de suelos coloidales. Lo cierto

es que no se presentd ninguna falla durante la etapa constructiva ni después de ella.

e Hace falta considerar la colocacion de pozos de observacion para registrar la fluctuacién del nivel de

aguas fredticas para delimitar su influencia en el comportamiento mecanico de las estructuras.
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9.3. Resultados correspondientes a las mediciones mediante placas

de asentamientos

La forma en como se fue asienta la superficie del terreno de desplante de los terraplenes de prueba

durante su fase constructiva y en un periodo posterior, se presentan a continuacion.

En general para los cinco casos se muestran dos gréaficas, una con la evoluciéon del asentamiento a
través del tiempo en cada placa de registro y otra con la configuracién deformada (curvas de igual

asentamiento) que tendria la superficie del terreno con la Gltima nivelacion realizada a las placas de

asentamientos.

De acuerdo con lo anterior, en las gréaficas de la Figura No. 9.12, se presentan los resultados generados

para el TR-1.

Evolucién de asentamientos, terraplén TR-1
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‘ ‘ ‘ 6.50

—— 1 -k —|—A1

A2 550

—A-3

A4

[ZEZ| palfaso

LFin de la
[ construccion ~ —|—

F— [ —|—s82

Z|—-83

3.50

Z|—B4

—C-1

Cc-2
TRI]
C-3

o
=)

c4

=)
s

D-1

D-2

o
N

D-3

TTTT
t
|
|
|
|
|
|
t
|
T
|
g
IS

0.3 N - -

Figura No. 9.12.-La gréfica izquierda compara la evolucidn del asentamiento con el avance constructivo del terraplén
de prueba y en un periodo posterior. La gréfica de la derecha presenta la ubicacion de las placas de asentamiento y
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la configuracion deformada de la superficie de desplante para la Ultima lectura en las placas.

En la parte inferior de la grafica de la derecha se muestran los siguientes datos:

Placa = se refiere al nimero de placa que se esta analizando segun su ubicacion en planta.

t. = es el tiempo que tomd concluir la construccién del terraplén. [dias]

ti00 = Basandose en la teoria de consolidacion clasica, corresponderia con el tiempo respectivo

para lograr el 100% de consolidacion primaria en las curvas asentamiento-tiempo indicadas

en la figura. [dias]

t; = se refiere al tiempo maximo de registro en los terraplenes de prueba [dias]
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8. = Asentamiento que se tiene al final de la construccién del terraplén. [m]
8100 = Asentamiento correspondiente al 100% de consolidacién primaria.
&; = asentamiento maximo medido en el periodo de registro.

v(dets) = Representa la velocidad a la que se asienta el terreno de cimentacion después del 100% de

consolidacion primaria. Las unidades son en metros por dia y metros por afio.

Aspectos a destacar:

e lLas curvas de asentamiento-tiempo, presentan una forma muy parecida a las curvas de
consolidacion que se generaron en las pruebas de laboratorio. Empleando la teoria de consolidacion
clasica para interpretar los resultados, se tendria que el 100% de consolidacién primaria puede
determinarse con la proyeccion de lineas tangentes a las dos ramas que forman la curva de
consolidacion. La interseccion de dichas lineas sucede para un tiempo practicamente igual en
cualquiera de las placas de registro.

Con base en lo anterior se seleccionaron dos placas de asentamientos (A4 y C2) que tienen los

valores extremos de asentamientos, para hacer los comentarios siguientes:

Si se toma como 100% de asentamiento el maximo registrado (8, y se calculan los porcentajes
respectivos para los asentamientos que suceden durante la etapa constructiva (3.); los que se
generan entre este punto y el fin de la consolidacién primaria (8,<8<=81q9), Y los correspondientes a la

consolidacién secundaria (8sec)se tendran los resultados mostrados en el siguiente cuadro:

Flaca & b |8 6 <=fypp | O sec
% % % %o
Ad 100 54 17 24
c2 100 a]2] 19 15

Es decir, el asentamiento por consolidacidon primaria representa mas del 70% de la deformacién
total medida, y buena parte de ella se presenta en forma practicamente inmediata a la construccion
del terraplén. El efecto hidrodinamico deja de influir significativamente en los asentamientos

cuando han transcurrido sélo 6 dias de concluida la construccién de la estructura.

En cuanto a la consolidacion secundaria, su efecto puede ser importante, si la tendencia mostrada

en la gréfica anterior no cambia, ya que podrian generarse asentamientos entre 7 y 11cm por afio.
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9.- Registros de la instrumentacion

La maxima diferencia de asentamientos se registra entre la esquina sur-oriente y el centro, con un
valor de 12.5cm. En forma general, el lado sur se asienta menos que el lado norte, lo cual se explica
porque el lado norte quedo lindando con la zona de rellenos que se construyeron posteriormente al

terraplén de prueba.

La magnitud del asentamiento diferencial anotado se incrementara con el paso del tiempo, debido a
que la consolidacion secundaria tiene una mayor velocidad en la parte central del terraplén que en las
orillas y esquinas del mismo.

e Andlisis de los registros de asentamientos sucedidos en el TR-2.

Siguiendo las consideraciones hechas en el TR-1, en las graficas de la Figura No. 9.13, se presentan los

resultados de asentamientos registrados para el TR-2.

Evolucién de asentamientos, terraplén TR-2 1 2 3 4
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S D2
g D-3 Para el TR-2
Placa] t; | tigo t; S | 8100 & |V (defs)|V (defs)
D-4 ‘. . . ’ x
| —— _ - - dias | dias| dias | m m m m/dia | m/afio
0.4 T Ad 39 | 46 | 138 | 0.06 | 0.09 | 0.104 | 0.00015| 0.06
C2 | 39 | 46 | 138 [ 0.14 | 0.23]0.274[0.00048] 0.17

Figura No. 9.13.-Registro de asentamientos para el TR-2. La gréfica izquierda compara la evolucién del
asentamiento con el avance constructivo del terraplén de prueba y en un periodo posterior. La gréfica de la derecha
presenta la ubicacion de las placas de asentamiento y la configuracién deformada de la superficie de desplante para
la Gltima lectura en las placas.

Nuevamente, suponiendo que el asentamiento vertical total medido en cada punto indicado en la figura

anterior corresponde con el 100%, se pueden establecer los porcentajes correspondientes de

hundimiento para cada una de las tres etapas en que se ha dividido la construccién y la operacién del
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terraplén segun el siguiente cuadro, en el que se han incluido los dos puntos con el mayor y el menor

asentamiento vertical registrado.

Flaca & & fo< 6 <=Gipp | O seC
Yo Y Yo %
Ad 100 55 24 13
c2 100 81 33 16

De dicho cuadro se concluye que: aproximadamente el 50% del asentamiento total registrado se genera

durante la construccién de la estructura.

El asentamiento por consolidacién primaria representa aproximadamente el 85% del sefialado como
100%. El tiempo que requiere es de sélo 7 dias después de terminada la construccion del terraplén. Es
decir, independiente de la magnitud que tendra el asentamiento total, la consolidacion primaria se

presenta practicamente de manera inmediata a la construccion.

El asentamiento por consolidacién secundaria es del orden de 15% y se presenta con velocidades
entre 6cm y 17cm por afio. Aunque se espera que dicha velocidad se vaya reduciendo con el paso del
tiempo, por lo que es recomendable continuar con las lecturas de la instrumentacion antes de emitir una

prospeccion.

El mayor asentamiento diferencial es entre la esquina A4 y la zona centro del terraplén con una
magnitud de 17cm para el periodo de registro. Dicha diferencia se hara mayor con el paso del tiempo

debido a la diferencia de velocidades con que se genera tal hundimiento.

El lado poniente del terraplén tiene un mayor asentamiento que los otros lados, debido a que esta

lindando con los nuevos rellenos construidos.

Cabe hacer notar que el asentamiento tiende a ser mayor hacia la parte central del terraplén, generando
una forma céncava, que indicaria en cierta modo el efecto tridimensional que produce la geometria del

terraplén al terreno de cimentacion.

e Comparacion de resultados entre el TR-1 y TR-2 para revisar el efecto que indujeron los

drenes verticales en la velocidad del asentamiento.

Si se comparan los tiempos en los que se alcanza la consolidacidn primaria para los dos terraplenes

(TR-1y TR-2) segun las gréficas de las figuras 9.12 y 9.13, se establece que son practicamente iguales
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(7 dias) en ambos casos. En cuanto a la magnitud de los asentamientos, en el TR-2 (donde se instalaron
los drenes verticales de 15m de longitud) son aproximadamente 30% mas grandes que los que suceden
en el TR-1, para la zona central de dichas estructuras. Lo anterior permite plantear que no se ve un
beneficio importante por la instalaciéon de los drenes verticales, conduciendo a la posibilidad de
plantear que no son necesarios tales elementos. Sin embargo, las condiciones estratigraficas en las que
se han instalado los drenes parecen no ser las mas desfavorables (estratigraficamente hablando) de las
gue existen en el sitio, por lo que la conclusion anterior deberia tomarse con reserva, y analizar cual
seria su efecto si se hubieran instalado en zonas donde los espesores de suelos coloidales son mucho

mas grandes que donde se construyeron ahora.

e Analisis de los registros de asentamientos sucedidos en el TR-3.

En las gréficas de la Figura No. 9.14, se presentan los resultados de asentamientos registrados para el
TR-3.

Antes de iniciar el andlisis conviene recordar que los TR-3, TR-4 y TR-5, tienen una berma a media
altura, bajo la cual se han colocado los ejes de placas de asentamiento 1 y 5, los ejes 2, 3 y 4 estan

debajo de la corona del terraplén.

Evolucién de asentamientos, terraplén TR-3
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Figura No. 9.14.-Registro de asentamientos para el TR-3. La gréafica izquierda compara la evolucién del
asentamiento con el avance constructivo del terraplén de prueba y en un periodo posterior. La gréfica de la derecha
presenta la ubicacion de las placas de asentamiento y la configuracion deformada de la superficie de desplante para
la dltima lectura en las placas.
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Atendiendo Unicamente a la forma de las curvas de asentamientos mostradas en la figura anterior, se
aprecia un cambio en su pendiente poco tiempo después de terminada la construccion del terraplén,
aspecto que podria utilizarse para hacer un analisis similar al realizado para los terraplenes 1 y 2,
llegando a los resultados mostrados en el siguiente cuadro que incluye dos puntos Unicamente: uno con

el menor asentamiento y el otro para el mayor asentamiento registrado, segun la figura anterior.

Placa S O¢ 0c< 8 <=08109 3 sec
% % % %
Al 100 71 8 21
B4 100 68 22 10

Aproximadamente el 70% del asentamiento total registrado se genera durante la construccion de la

estructura.

El asentamiento por consolidacién primaria representa mas del 80% del sefialado como 100% y se

alcanza en un tiempo entre 4 y 7 dias después de terminada la construccion del terraplén.

El hundimiento por consolidacion secundaria tiene un valor variable entre una regién y otra, 10% para
la zona central (B4) y 21% para una de la zona de bermas (Al). La velocidad con que produce dicha

consolidacion es aproximadamente constante en ambos puntos y se estima en mas de 1.5m por afio.

El mayor asentamiento diferencial para el periodo de registro, sucede entre el punto F1 y el B4 con una
magnitud de 64cm en una distancia aproximada de 40m. Aunque entre el punto B4 y el B5 la diferencia

de hundimientos es del orden de 50cm en una distancia de aproximadamente 8m.

La configuracion deformada del terreno de cimentacion es en forma de “U” con su punto mas bajo a lo
largo del eje 4 (lado oriente), es decir hacia un extremo de la corona del terraplén; de hecho los mayores
asentamientos tienden a suceder hacia el lado oriente de la misma, lo cual se explica porque el lado
poniente esta construido sobre un pequefio relleno con cierta antigiiedad, que disminuye hacia el lado
contrario; esta condicion de cimentacion del camino prevalece en buena parte del mismo, por lo que debe
considerarse tal situacion en la operacién final del camino, ya que con el paso del tiempo tendera a
hundirse mas hacia el lado oriente; por ejemplo hasta la tltima fecha de registro entre el eje 2 y el 4
gue estan ubicados bajo la corona del terraplén el asentamiento diferencial mas importante es del orden

de 0.30m en una distancia de 10m,

La configuracion deformada en “U” que presenta el terreno de cimentacion se explica en cierta forma

por el efecto bidimensional que produce la geometria del terraplén.
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Existen dos argumentos para hacer pensar que la consolidacién primaria no ha terminado tal como se

indica en el criterio anterior. Uno de ellos es que los piezémetros abiertos sefialan que existe presion de

poro importante para el mismo tiempo de registro. El otro es la alta velocidad de deformacion que adn

se seflala como consolidacion secundaria. De lo anterior, se concluye la conveniencia de contar con

mayor tiempo de registro para verificar lo antes anotado.

e Analisis de los registros de asentamientos sucedidos en el TR-4 (Figura No. 9.15)

Evolucién de asentamientos TR-4

paba,

Altura del terraplén (m)
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Figura No. 9.15.-Registro de asentamientos para el TR-4.

Aunque apenas perceptible, se muestra un cambio en la pendiente de las curva de asentamiento que en

este caso se asocia con la terminacion de la consolidacién primaria y el inicio de la consolidacion

secundaria. De esta forma se presenta el siguiente cuadro con dos puntos de andlisis.

Placa & 3¢ 8c< 8§ <=8100 d sec
% % % %
Al 100 43
D4 100 47 34 18

El punto Al (con el menor registro de asentamiento), no muestra un cambio de pendiente, en el periodo

de lectura, asi que sélo se puede establecer que su velocidad de deformacion es del orden 0.24m/afio.
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Para el punto D4, el 47% del asentamiento total registrado se genera durante la construccion de la

estructura.

El asentamiento por consolidacién primaria representa mas del 80% del sefialado como 100% y se

alcanza en un tiempo de 27 dias después de terminada la construccién del terraplén.

El hundimiento por consolidacién secundaria para la zona central es de 18%. La velocidad con que

produce dicha consolidacion es de 0.46m por afio.

El mayor asentamiento diferencial para el periodo de registro, sucede entre el punto Al y la zona

central del terraplén con una magnitud de 28cm en una distancia aproximada de 35m.

La configuracion deformada del terreno de cimentacion es muy semejante a la que se describié para el
TR-3.

Al igual que para el TR-3, se sugiere mayor tiempo de registro para poder concluir con claridad, ya que
los piezémetros indican que aln existe un exceso de la presion de poro para el mismo periodo de
lecturas.

e Andlisis de los registros de asentamientos sucedidos en el TR-5

Antes de hacer los comentarios, es necesario aclarar que para este caso los ejes de placas 1, 2y 3,
estan ubicados debajo de la corona del terraplén y que solo el eje 4 se ubicé debajo de una de las

bermas, la mas préxima al pantano.

Al igual que en el TR-4, las gréficas de asentamientos del TR-5 incluida en la Figura No. 9.16, muestran
un cambio apenas perceptible en la pendiente de las curvas de asentamiento que en este caso se asocia
con la terminacion de la consolidacién primaria y el inicio de la consolidacion secundaria. De esta forma

se presenta el siguiente cuadro con dos puntos de analisis.

Placa it G Bo 8 <=Gypp | G 8EC
% % % %
B4 100 37
E1 100 44 38 18
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El punto B4 (con el menor registro de asentamiento), no muestra un cambio de pendiente, en el periodo

de lectura, asi que solo se puede establecer que su velocidad de hundimiento es del orden 1.43m/afio.
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Figura No. 9.16.-Registro de asentamientos para el TR-5. La gréfica izquierda compara la evolucién del
asentamiento con el avance constructivo del terraplén de prueba y en un periodo posterior. La gréafica de la derecha
presenta la ubicacion de las placas de asentamiento y la configuracién deformada de la superficie de desplante para
la Ultima lectura en las placas.

Para el punto E1, el 44% del asentamiento total registrado se genera durante la construccion de la
estructura.

El asentamiento por consolidacién primaria representa mas del 80% del sefialado como 100% y se
alcanza en un tiempo de 20 dias después de terminada la construccién del terraplén.

El asentamiento por consolidacién secundaria para la zona central es de 18%. La velocidad con que
se produce dicha consolidacion es de 1.46m por afio, (muy alta).

El asentamiento diferencial para el periodo de registro, sucede entre el punto B4 (bajo la berma) y la

zona central del terraplén con una magnitud de 85cm en una distancia aproximada de 10m.

La configuracién deformada del terreno de cimentacion sefala que el mayor asentamiento se presenta en

la zona central, donde esté la mayor carga del terraplén, sin embargo, el asentamiento no es uniforme, es
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mayor hacia la zona sur-oriente y diminuye en sentido contrario. Pese a ello se forma una seccion tipo “U”
con su punto mas bajo en el sentido largo de la zona méas cargada del terraplén. Es muy probable que la
forma no uniforme del asentamiento se deba a las bolsas de lodo que se formaron durante la

construccion de las primeras capas de geosintéticos y de la base granular.

Dado que no hay un cambio claro de la pendiente en las curvas del asentamiento, conviene esperar un

mayor periodo de lecturas para poder concluir.

9.4. Analisis conjuntando los resultados de los cinco terraplenes de
prueba.

Con la idea de tener un panorama general de la que sucede en los cinco terraplenes de prueba, se

presentan la Figura No 9.17.
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Figura No. 9.17.-Comparacion del comportamiento observado en los cinco terraplenes de prueba.
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Conviene aclarar que la comparacion se hace considerando los puntos en los que se registro el mayor
asentamiento asi como las mayores alturas de los terraplenes (es decir no estan los datos de las

bermas).

En el inciso a) de la figura indicada, se muestra la velocidad de construccién de cada uno de los cinco
terraplenes de prueba. Aunque con algunas pequefias variaciones se podria decir que la velocidad de

construccion fue aproximadamente la misma en todos los casos

En el inciso b) se ha incluido la curva de asentamiento con el tiempo para alguno de los puntos en que se
observé la mayor magnitud de éste en cada terraplén. Nétese la forma casi idéntica que tienen las curvas
del TR-1y del TR-2, este ultimo equipado con drenes verticales y el primero sin ellos. También se aprecia
la mayor deformacion que experimentan el TR-3 y TR-5, en que se tienen los mayores espesores de
suelos coloidales (se recomienda ver el capitulo 4 para mas detalles de estratigrafia). En la escala
aritmética utilizada se nota de mejor manera los cambios de pendiente en las curvas de deformacién con
el tiempo y podria resaltarse el hecho de que en todos los casos dicho cambio sucede para tiempos
cuando mucho de 70 dias (TR-3) contados desde el inicio de la construccion, es decir muy rdpidamente

comparado con lo que se estimo utilizando los resultados de las pruebas de laboratorio.

Finalmente en el inciso c), de la figura anterior, se representa la curva esfuerzo-deformacion que se
produce para el terreno de cimentacién en cada uno de los cinco terraplenes de prueba. Para los cuatro
primeros terraplenes, la pendiente de dicha curva es practicamente la misma cuando el terraplén tiene
alturas entre 0.0m y 2.5m. Esto implicaria que la magnitud de los asentamientos “inmediatos” es casi la
misma independiente de las condiciones estratigraficas de andlisis. Para alturas mayores y para casos
donde el terreno de cimentacidn es pantanoso, lo antes anotado no aplica, ya que las deformaciones que
se generan son mucho mayores. Obsérvese también que para cierta magnitud de carga, la deformacién

crece en forma constante.

Es importante resaltar que en los TR-3 y TR-5 se presentan la mayor magnitud del asentamiento por
consolidacion primaria (segun el criterio de andlisis utilizado) y que la velocidad de la deformacion
secundaria es del orden de 1.5m por afio, aspecto que debe tenerse muy presente porque se esperan
grandes deformaciones diferenciales entre zonas que tienen condiciones estratigraficas parecidas a estos
terraplenes de prueba y las que no. Asi mismo, para diferentes condiciones de carga las deformaciones

diferenciales también seran de magnitud considerable en distancias muy cortas del orden de 10m.
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10.

CONCLUSIONES Y COMENTARIOS

10.1. Conclusiones Generales.

Los terraplenes de prueba constituyen una fuente invaluable de informacidon que permite la
ratificacion, la rectificacion o la innovacion de las técnicas de disefio y construccién de una obra civil.
Lo que retribuye en primera instancia, en fortalecer la seguridad de las obras asi como su

funcionalidad, su economia y la armonia con su medio ambiente.

Sin embargo, por su costo y por el tiempo que tardan en construirse y luego en ofrecer una
respuesta, no cualquier proyecto justifica su empleo. Asi que cuando se tenga esa valiosa
oportunidad, el disefio, la construccion y la operacion de tales estructuras debe realizarse

racionalmente a fin de que sean eficientes y eficaces en proporcionar la informacién requerida.

Para tomar decisiones adecuadas en la eleccién de la instrumentacion geotécnica, se debe tener
perfectamente claro que es lo que se quiere medir. Ello implica un conocimiento amplio de las
propiedades mecanicas del terreno de cimentacién y de su probable respuesta ante la nueva

condicién de esfuerzos que le impondria una edificacion.

El desarrollo de la tecnologia ha permitido la creacidon de una importante gama de productos que
permiten medir ciertos parametros geotécnicos in situ. Muchos de esos equipos requieren de
personal calificado para su construccién y operacion, por lo que debe ser un aspecto a considerar en

la toma de decisiones.

Se debe trabajar arduamente para que la idea de la instrumentacion en la ingenieria civil permee
hacia las empresas que hoy contratan ingenieria. Para ello, se necesita generar argumentos sélidos
en cada caso, que hagan ver los beneficios que se logran con tal accion sobre la seguridad, la

economia, y la funcionalidad del proyecto.

Practicamente todos los equipos de instrumentacion que existen en el mercado (me refiero a equipo
eléctrico y electrénico e incluso mecanico) son de importacion, lo que hace ver el rezago en el que
hemos caido, pero del que todavia podemos liberarnos si empezamos ahora organizando equipos de

trabajo multidisciplinarios.

También debe contemplarse la necesidad de un arduo trabajo de convencimiento y supervisién a los
constructores para hacerles ver la importancia que tiene el seguir las recomendaciones y cuidar al

maximo el equipo de instrumentacion.
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10.

En otros paises se han constatado los beneficios de la instrumentacion de las obras. En décadas
pasadas la gloria de la ingenieria civil mexicana alcanzada, se debi6é en gran parte a la utilizacién
cotidiana de esta técnica. Los tiempos han cambiado y la forma de hacer ingenieria también, pero
€s0 no es motivo para dejar de lado algo que, como ya se dijo, es fundamental para generar una

ingenieria vanguardista e innovadora.

El desarrollo tecnoldgico que puede inducirse con esta técnica de investigacion en la ingenieria
mexicana conlleva a plantear la necesidad de organizar un Seminario que coordinado y llevada a
cabo por organismos como la Sociedad Mexicana de Suelos, la Sociedad Mexicana de Mecanica de
Rocas y la Asociacion Mexicana de Ingenieria de Tuneles y Obras Subterraneas, permita la revisiéon

de lo que se ha hecho en el pais y de lo que conviene hacer en esta materia.

2. Conclusiones Particulares.

El proyecto “Reconfiguracion de la Refineria General Lazaro Cardenas” ubicada en Minatitan

Veracruz, puede dividirse en dos estructuras principales:

1.- La urbanizacién de un terreno con area de 72hectareas, de las cuales aproximadamente
42hectareas requieren un relleno con alturas hasta de 5m para elevar su nivel de terreno actual que

evite inundaciones por la creciente del Rio Coatzacoalcos.

2.- La construccion de un camino de acceso de 5km de longitud, del cual, aproximadamente el 68%
de la longitud total estara ubicada en una zona de pantano con tirante de agua y lodo del orden de

1.0m de espesor, por lo que es necesario conformar un terraplén con altura hasta de 5.0m.

Los antecedentes geoldgicos de la region indican que el terreno de estudio corresponde a una llanura
de inundacién en donde el Rio Coatzacoalcos forma cauces y meandros temporales, ademas de
grandes extensiones de aguas someras y de pantanos. La secuencia estratigrafica es erratica y esta

constituida principalmente por estratos de arenas alternados con estratos de arcillas.

Para el disefio geotécnico de las nuevas estructuras, se realizaron en diferentes tiempos y por
distintas empresas, dos estudios de mecanica de suelos que coinciden en la necesidad de hacer
pruebas de comportamiento mecanico del terreno de cimentacion a escala natural, porque no se tiene
la certeza de que el disefio geotécnico de las nuevas estructuras, basado en los trabajos de
exploracion, laboratorio y gabinete realizados, sea el mas conveniente para una obra de gran
envergadura y compleja (por el proyecto mismo y por las caracteristicas geolégico-geotécnicas del

terreno) como la que se estudia.
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En los perfiles estratigraficos presentados por los estudios de mecanica de suelos indicados, se
describen condiciones estratigraficas muy heterogéneas tanto en el sentido vertical como en el
horizontal, con estratos en donde cambia el tipo de material y la magnitud de sus espesores en
distancias relativamente cortas generando en consecuencia comportamientos mecanicos igualmente

variables entre una zona y la otra.

Los materiales que conforman la alternancia estratigrafica identificada son principalmente dos:

1.- Arenas arcillosas con particulas sélidas de tamafo uniforme y de compacidad suelta a media en
los estratos superficiales ubicados a menos de 12m de profundidad, y de compacidad media a
compacta a profundidades mayores. Los estratos sueltos se asocian con arenas potencialmente

licuables.

2.- Arcillas de baja a alta plasticidad de consistencia muy blanda. Superficialmente, estos suelos
pueden llegar a tener espesores continuos hasta de 20m En los primeros 10m de profundidad se
encuentran vetas de turba y arcillas organicas intercaladas en los estratos de arcillas; a
profundidades mayores dichos materiales tienen una consistencia natural dura a muy dura. Los
estratos blandos estan asociados con materiales altamente deformables y poco resistentes. En los
estudios de mecanica de suelos realizados, se indica que el problema principal es la importante
magnitud de los asentamientos diferenciales, producida tanto por la consolidacién primaria como por
la consolidaciéon secundaria que tienen los suelos coloidales; asi, se sefiala que un importante grado
de la consolidacion primaria podria alcanzarse en un periodo minimo de un afio para el nivel de
esfuerzos que impondrian los rellenos, aspecto que permitiria atenuar el efecto de los asentamientos
diferenciales. Sin embargo, dicho tiempo no es compatible con los programas de construccion del

proyecto, sugiriendo acelerar este proceso segun lo que se indica mas adelante.

Un analisis de los resultados que se obtuvieron tanto con la exploracién de campo como con los
trabajos de laboratorio a través de los dos estudios de mecanica de suelos antes anotados, permite
establecer que las propiedades mecanicas de los diferentes estratos que conforman el terreno en
estudio varian en un rango considerable, haciendo poco confiable su eleccion para el disefio
geotécnico 6ptimo de las nuevas edificaciones; incluyendo el beneficio de utilizar drenes verticales y
el empleo de materiales geosintéticos como elementos refuerzo y facilidad de construccion en la zona

pantanosa.

e En funcion de lo anterior, se establecié la necesidad de construir terraplenes de prueba que
simularan el comportamiento mecanico de las edificaciones definitivas, a saber, de los rellenos en la

zona de reconfiguracion y de las terracerias para el camino de acceso. Los terraplenes de prueba
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deberian responder una serie de preguntas especificas que al final de cuentas ayudaran a generar un

proyecto, seguro, econémico, funcional y arménico con la naturaleza.

e La eleccioén del numero y la ubicacion de los terraplenes de prueba a utilizar plante6 una problematica
especial porque se tenia que lograr generar la mayor cantidad de informacién ajustandose al
presupuesto disponible. Lo cual no fue sencillo por las condiciones estratigraficas erraticas del
terreno y el programa de construccion de las estructuras definitivas que planteaba su inminente

edificacion, reduciendo espacios para ubicar los terraplenes de prueba.

Se decidio la construccion de cinco terraplenes de prueba. Dos (TR-1 y TR-2) para simular el
comportamiento mecanico de los rellenos en la zona de reconfiguraciéon y los otros tres (TR-3, TR-4

y TR-5) para observar el comportamiento de las terracerias del camino de acceso.

e Para los lugares en que se propuso construir los terraplenes de prueba, no habia informacion puntual
de las condiciones estratigraficas y de sus propiedades mecanicas que permitieran establecer las
profundidades de instalacion de los piezémetros y de los inclindmetros, ademas de permitir analizar
el comportamiento mecanico de los terraplenes y compararlo con el observado una vez construidos;
asi que se decidio realizar trabajos adicionales de exploraciéon en campo, de laboratorio y de gabinete
a fin de generar dicha informacién. Ello permiti6 que en este trabajo se discutiera, sobre como
planear el programa de exploracion en campo, como elaborar racionalmente un programa de
laboratorio y desde luego como conjuntar el resultado de tales trabajos para definir el perfil

estratigrafico correspondiente, y sus propiedades mecanicas.

e Las dimensiones geométricas de los terraplenes de prueba se establecieron con base en el andlisis

de los siguientes factores:

1.- Que los modelos guarden una proporcion geométrica (lado largo/lado corto), igual o casi igual a la
que tendrian las estructuras definitivas. Ello permitira que el estado de esfuerzos y de deformaciones
inducido al terreno de apoyo sea bidimensional o tridimensional tanto en los terraplenes de prueba

como en las obras reales.

2.- Que el tamafio de los modelos sea el minimo necesario para lograr un incremento de esfuerzos

de magnitud semejante al que produciria la obra real en los estratos de interés.

3.- Que la forma de los taludes con que se construyan los terraplenes, guarde una proporcion entre

los de los modelos y los de las obras reales.
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4.- Que el procedimiento constructivo y de ser posible el material de construccién sean los mismos en

los modelos y en la estructura definitiva.

En funcién de lo anterior las caracteristicas geométricas de los terraplenes de prueba 1 y 2 fueron las
siguientes: ancho B=43.27m; largo L=57.78m; alto H=2.5m; inclinacion de taludes 1.5:1
(horizontal:vertical) y se construyeron utilizando el mismo material y el equipo mecanico programados
para las estructuras definitivas. Las caracteristicas geométricas de los dos terraplenes son idénticas,
porque la idea principal es revisar el efecto que producen los drenes verticales instalados Unicamente
en el terreno de cimentacion del TR-2, hecho que también obligd a que dichos modelos se
construyeran muy cerca uno del otro para asegurar que las condiciones estratigraficas del terreno de

apoyo fueran practicamente las mismas en ambos casos.

Las caracteristicas geométricas de los TR-3 TR-4 y TR-5 fueron: B=35.60m, L=73.60m; H=4.0m,con
una berma de 4.0m de ancho y altura del orden de 2.0m; los inclinaciéon de los taludes fue 2:1,
horizontal:vertical); ancho de la corona de 12m y se construyeron utilizando el mismo material y el
equipo mecanico programados para las estructuras definitivas. Los tres terraplenes son idénticos
entre si y representan una seccién de la estructura del pavimento definitivo. Sin embargo, estan
apoyadas sobre condiciones estratigraficas completamente diferentes. Mencién especial merece el
TR-5, que se ubicé en la zona de pantano en donde se tiene un tirante de agua y lodo del orden de
1.0m de espesor, aspecto que se aprovechd para analizar y discutir sobre la utilidad de los
geosintéticos como: elementos de separacion, refuerzo, disminucion de la profundidad de
incrustacion del terraplén en el terreno pantanoso y facilitar el procedimiento constructivo en tales

condiciones.

Para este ultimo caso del TR-5, se concluyé que la separacion se logra siempre que se elija el
geotextil adecuado, de lo contrario los materiales granulares del terraplén pueden ser contaminados

con particulas de arcilla y de turba del terreno pantanoso.

Para que se logre realmente el refuerzo del terraplén es necesario un sistema multicapas, es decir,
una secuencia importante de capas de geosintéticos, de lo contrario el efecto positivo es minimo por
la pequefia fuerza que ofrecen los geosintéticos comparada con la fuerza que podria producir una
falla del terraplén. Por ejemplo, el factor de seguridad contra una falla rotacional por la base para uno
de los terraplenes de prueba analizados es de 1.48 sin los geosintéticos utilizados y se incrementa

apenas a 1.52 con el arreglo de dichos elementos.
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Para lograr que los geosintéticos soporten parte del peso del terraplén es necesario que sus
extremos se anclen’ formando una especie de hamaca, lo cual puede lograrse con un procedimiento
constructivo conveniente. En este trabajo se propuso un criterio de andlisis para calcular la
profundidad de incrustacion del terraplén bajo la hipotesis principal de que los geosintéticos
utilizados pueden deformarse hasta el 5% de su longitud inicial, generando un segmento circular
dentro del terreno de cimentacion, en el que los extremos de los geosintéticos no se hunden (como si
estuvieran anclados) y en el centro se tenga una deformacién maxima; de esta manera se calculé
una incrustacién maxima del orden de 4.9m. Como mas delante se explica, éste criterio ya no pudo
calibrarse porque no se logré la configuracion deformada indicada de los geosintéticos por una serie
de problemas que se presentaron en el proceso constructivo. Sin embargo, conviene anotar que en la
realidad, la maxima incrustacion registrada en el TR-5 es del orden 3.20m, es decir, la hipbtesis de

que los geosintéticos se deforman hasta 5% de su longitud inicial no se produce en este caso.

e Se hizo un analisis de los factores que intervienen en el disefo de los drenes verticales estableciendo

que:

De acuerdo con las referencias bibliograficas sefialadas en el capitulo correspondiente, la decision de
instalar drenes verticales con el fin de acelerar la consolidacion primaria debe ser respaldada por
fuertes evidencias de campo en lugar de calculos basados en parametros derivados de pruebas de
laboratorio ya que existe evidencia de que la velocidad de consolidacion en campo puede ser 10, 100

0 aun 1000 veces mas rapida que la determinada a partir de resultados de laboratorio.

Existen diversos tipos de drenes verticales; el que se eligié para el caso de estudio es del tipo
prefabricado llamado “band drain”, ya que su costo, incluida la instalacién, representa del orden de un

1/3 del costo que requieren los drenes de arena..

En la soluciéon analitica del problema de flujo radial se consideran tres factores:

1.-El factor separacion horizontal de los drenes verticales; entre mas cerca se instalen los drenes,
acortan la trayectoria de flujo del agua de los poros y aumentan la velocidad de consolidacién, pero

también aumenta el costo del proyecto.

2.- El factor de remoldeo: toma en cuenta dos variables: el radio de remoldeo y la permeabilidad de

la zona remoldeada: Ambos dependen del procedimiento constructivo del dren y del de suelo en que

No es que se requiera un sistema de anclaje para los geosintéticos, mas bien se propone un procedimiento constructivo para que los extremos se
hundan menos que la parte central y entonces, se forma una especie de amaca.
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se instalan tales elementos. Algunos autores sefalan que el radio de remoldeo puede ser entre 2 y
20veces el diametro del dren y que la permeabilidad de la zona remoldeada puede reducirse hasta en
1/50 la permeabilidad original. Estos factores no tienen un procedimiento concreto de evaluacion por
la gran cantidad de variables involucradas en calculo, por lo que convendria trabajar en ello, segun lo

que se sefiala mas adelante.

3.- El factor resistencia del dren: toma en cuenta las caracteristicas del dren como su longitud, y su

capacidad de descarga. A mayor longitud la eficiencia del dren disminuye.

Para establecer cual de los tres factores anteriores influye mas en el tiempo de consolidacion se hizo
un andlisis, del que se concluye que es el factor de remoldeo es el mas influyente; aumentando su
valor rapidamente cuando el radio de la zona remoldeada se incrementa y/o cuando la permeabilidad
de dicha zona disminuye respecto a la original. Este hecho pone de manifiesto la influencia del

procedimiento constructivo en el disefio de los drenes y desde luego en el costo de la obra.

Finalmente, para el caso de estudio, se plante6 un procedimiento de calculo paso a paso que llevé a
definir que los drenes verticales tipo band drain fueran de 10cm de ancho, 0.53cm de espesor y 15m
de longitud colocados en tres bolillo con una separacién en planta de 3.5m centro a centro, para
producir el 90% de consolidacién primaria en un mes, tomando como referencia el perfil estratigrafico
del TR-2.

e En base a los cuestionamientos que se plantearon para la construccion de los terraplenes de prueba
se eligieron tres equipos de instrumentacién para monitorear el comportamiento del terreno de
cimentacion de los terraplenes de prueba:

Para medir el asentamiento vertical del terreno de apoyo, se propuso hacer nivelaciones topograficas
frecuentes sobre 16 puntos fijos horizontalmente (placas de asentamientos), ubicados por toda la
superficie de desplante de cada uno de los terraplenes 1y 2. Para los terraplenes 3, 4 y 5, se eligi6 el
mismo sistema utilizando 24 placas de asentamientos en cada uno de los terraplenes. La eleccion del
namero y la ubicacion de las placas de asentamientos, estuvo influida por el tamafo del equipo de
construccion, el cual deberia poder pasar entre ellas sin ningun problema; al mismo tiempo que fuera

posible establecer con ellas la configuracién real deformada que se produce en el terreno de apoyo.

La frecuencia de medicion propuesta fue de 2 veces por dia (una antes de empezar la jornada y la
otra al finalizarla) durante la etapa constructiva, posteriormente podrian espaciarse en funcion de lo

que se vaya determinando.
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Para observar el efecto que tiene la construccién del terraplén en la presién de poro in situ y
consecuentemente en la resistencia al esfuerzo cortante y en el proceso de consolidacién del terreno
de cimentacion, se eligieron para el caso en estudio, después de hacer una descripcion y un analisis
de los diferentes equipos existentes en el mercado, los piezO6metros de tipo neumatico y los de
tipo abierto. En cada terraplén se instalaron dos estaciones piezométricas, una con dos piezémetros
abiertos y la otra con dos piezémetros neumaticos. Segun la decisién de los responsables de la obra,
las profundidades de lectura para todos los piezémetros variaron entre 18.40 y 33m, dejando fuera de
observacion los espesores de suelos blandos que se encuentran entre 2 y 10m de profundidad y que
sin duda proporcionarian la informacidon mas valiosa por ser los estratos mas afectados por la carga

del terraplén.

La ubicacion de las estaciones piezométricas se eligié al considerar la zona con el mayor incremento

de esfuerzos, es decir, la parte central de los terraplenes.

Conviene anotar que en el capitulo correspondiente se presenta una propuesta de analisis para
estimar la presion de poro que podria provocar la falla del terreno de cimentacién. Valor que ademas
fue utilizado para establecer las caracteristicas de los piezémetro neumaticos (rango de operacion y

sensibilidad).

La velocidad y la magnitud de las deformaciones laterales respecto de las correspondientes
verticales, ayudan a entender el comportamiento mecanico del terreno de cimentacion, razén por la
cual se considera fundamental su evaluacion. Para verificar la magnitud de las deformaciones
laterales y su variacion con la profundidad en el terreno de cimentacién, se decidié el uso de
inclinbmetros. Para su disefio, se consideraron dos aspectos: la profundidad a la que deberia
llevarse su punta para que ésta no se moviera y funcionara como punto de referencia y la magnitud
de las posibles deformaciones horizontales, que ayudan a elegir las caracteristicas de la sonda

inclinémetrica en cuanto a sensibilidad y precision se refiere.

El nimero de inclindmetros asi como su ubicacién en planta para cada terraplén, se definidé a partir
de un analisis en el que se concluye que la mayor deformacién horizontal ocurrira aproximadamente
a la mitad del lado largo de cada estructura. Asi se decidié colocar en dicha mitad dos aparatos
alineados para medir la deformacién horizontal en dos puntos, uno en la orilla (fuera del pie del talud)
y otro dentro del cuerpo del terraplén, cerca del hombro del mismo En todos los casos, la profundidad

de desplante de los inclindmetros fue a 20m.
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Con base en la teoria de la elasticidad lineal se propuso un criterio de analisis que permite calcular el
numero de golpes en la prueba de penetracion estandar (N) que requiere un cierto material para no
sufrir deformaciones laterales importantes bajo cierto nivel de esfuerzos. El resultado fue N del orden
de 25 para el terraplén TR-1; caracteristicas que tiene un estrato de arena existente a 11m de

profundidad y por lo tanto debe revisarse tal efecto en la informacién que proporcione el inclindmetro.

e El procedimiento constructivo es un factor fundamental para que las hipotesis de disefio se cumplan y

el comportamiento esperado de la estructura junto con el del terreno de cimentacién se alcance.

Los terraplenes de prueba brindan la oportunidad de calibrar el procedimiento constructivo que se
propone como parte del disefio geotécnico y tomar las mejores decisiones durante la construccion de

la obra definitiva.

Algunos de los procedimientos de construccién descritos, han sido tomados de las normas y
manuales existentes. Ello en principio pudiera parecer trivial para una tesis de maestria, sin embargo,
tales procedimientos han sido enriquecidos con algunos detalles que permitirdn mejorar los
resultados esperados segun la experiencia practica-profesional del autor de este trabajo. Por ejemplo
en el hecho de que para poder recuperar la muestra de suelo en un tubo de pared delgada es
necesario que se deje reposar antes de extraerla; en la construccién del sello de bentonita para los

piezometros y en una posible prueba para verificar que tal sello funcione adecuadamente, efc..

Se indican algunas recomendaciones particulares para el TR-5 que seria construido en la zona
pantanosa. Destacando la colocacion del relleno formando una punta de flecha, con taludes los mas
verticales posible y revisando la velocidad de volcado del material para lograr el mayor y el mas
rapido desplazamiento del lodo.

e Del analisis de la informaciéon que los terraplenes de prueba han proporcionado en un cierto periodo,

se destacan los siguientes aspectos:

En cuanto al procedimiento constructivo:

La velocidad de construccion de los terraplenes no generd la falla del terreno de cimentacion ni

existié evidencia de que ello fuera inminente. Dicha velocidad seria del orden de 0.30m de altura de
relleno por dia.
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Para las zonas de pantano se tendran serias dificultades en el armado y tendido del geosintético, por
lo que se hace indispensable el disefio de algun equipo que facilite tal tarea; al respecto se hizo una
reflexion que no se anota al detalle en esta tesis. Ademas los traslapes de los geomallas deberan
realizarse utilizando tramos de la misma geomalla haciendo una costura continia a amabos lados del
traslape, en lugar de a cada 0.7m (modificando las recomendaciones del fabricante de los
geosintéticos). Los geosintéticos deberan quedar libres en los extremos opuestos al lado donde se
comienza la colocacion del relleno para permitir el libre desplazamiento de la ola de lodo generada,

de lo contrario, la presion creciente del lodo que se esta desplazando los rompera.

La inclinacion de los taludes con que se conformaron los rellenos mantiene la estabilidad del sistema
relleno-suelo de cimentacion, sin embargo la superficie exterior de los taludes deben protegerse

contra la erosion que producen escurrimientos superficiales de agua.

Para los rellenos que se construyan en las zona de pantano, se requerira aproximadamente un 60%

mas del volumen de material inicialmente estimado para alcanzar los niveles de proyecto.

Al no poder generar la configuracion deformada de los geosintéticos, que el criterio de analisis tedrico
planteado en este trabajo requiere para estimar la profundidad de incrustacion, dicho método no pudo

evaluarse, Convendria no abandonar esa linea de investigacion.

En cuanto a los resultados de los piezometros:

En todos los casos, los piezémetros neumaticos no presentan resultados congruentes de la presion
de poro, lo que conduce a establecer que no estan funcionando y que se requiere hacer una analisis

para establecer la posible causa del problema y solucionarlo si es posible.

Los piezémetros abiertos registraron que la presion de poro del terreno de cimentacion se incrementa
a medida que se va construyendo el relleno, llegando a valores cuando mucho del 7% respecto a la
presion que transmite el relleno construido en la superficie. Si estos datos son correctos, entonces se
puede concluir que la mayor parte de la carga es soportada por las particulas sélidas del suelo en
forma practicamente inmediata a la construccion del terraplén, lo cual parece corresponder con la

lectura que se tuvo de los asentamientos, segun lo siguiente.

En cuanto a los asentamientos:
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En el siguiente cuadro, se presenta un resumen con el hundimiento maximo medido (Hr) en la
superficie del terreno de cimentacién de cada uno de los terraplenes de prueba (TR) para cierto
tiempo de registro (Tr); también se indica el hundimiento maximo medido (Hc) en la etapa

constructiva (Tc) de dichas estructuras.

TR E Er Hr Tr He Tc
Moy | (my [ (m) [m] [dias] [m] [dias]
1 58 1140 0.21 137: 014 25
2 1 {163 027 1388 0.14 39
3 18.0 1 18.0 1.058 87 07 1
4 57 174 0,39 1358 0.18 53
5 176 1175 1.23 895; 0.84 34

TR = terraplén de prueba.

E = Espesar del estrato maxima continuo de suelos finos muy
blandos o blandos (ver capitulo 4)

ET = Espesor total de todos los estratos de suelos finos
Hr = humdimiento maximo medido en el Tr.

Tr = tiempo de registrg

Hc = hundimiento medido en el Tc.

Tc = tiempo de construccidn.

Del cuadro anterior se puede apreciar como de la magnitud del hundimiento maximo registrado (Hr)

cuando menos el 50% se presenta en forma inmediata a la construccion de los terraplenes.

El hundimiento en los terraplenes 1 2 y 4 tiene magnitudes del mismo orden, lo que se atribuye a las
condiciones estratigraficas muy semejantes en los tres casos, en donde el espesor continuo de
materiales coloidales blandos es cuando mucho de 6.0m.

Los asentamientos en los terraplenes 3 y 5 son aproximadamente cuatro y cinco veces mayores a las
que se midieron en los otros terraplenes, aspecto que se relaciona con el espesor continuo de hasta
18m que tienen los materiales coloidales existentes en el terreno de cimentacion de los terraplenes 3
y 5.

En todos los casos, las curvas de asentamiento contra el tiempo cambian de pendiente (disminuye la
velocidad del asentamiento) poco tiempo después a la conclusién de la estructura, cuando mucho
20dias. Al llegar a este tiempo, la magnitud del hundimiento alcanzado representa del orden del 80%
del hundimiento total registrado (Hr), es decir casi todo el asentamiento. Lo anterior podria parecer
alentador, sin embargo, para el caso del TR-3 y del TR-5 en donde se tienen los mayores espesores
de suelos finos altamente deformables, la ultima parte de las curvas asentamiento-tiempo indican una
velocidad de hundimiento del orden de 1.5m por afio, aspecto que conviene seguir observando para
poder concluir objetivamente. Para los otros terraplenes de prueba la velocidad de asentamiento

estimada con la ultima parte de la curva, es del orden de 11cm/afio.
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Cuando las condiciones estratigraficas dentro del area cubierta por el terraplén respectivo no varian
radicalmente, se generan asentamientos diferenciales importantes en distancias relativamente cortas
por los efectos de la carga, sin embargo, su mayor magnitud se presenta rapidamente y se corrige
durante la etapa constructiva de la obra, asi que no constituyen un asunto de consideracién para la

etapa operativa de los rellenos definitivos.

Se tendra un problema importante de asentamientos diferenciales entre zonas con condiciones
estratigraficas radicalmente diferentes, por lo que convendria trabajar en el siguiente sentido, para

tomar las decisiones que ayuden a dar solucién a este problema:

1.- Para el area de reconfiguracién, el problema debe corregirse antes de la fase operativa por las
caracteristicas de las estructuras que se construiran en ella. En la estructura del pavimento tales
condiciones podrian corregirse durante la fase operativa, aceptando que la carpeta de rodamiento
sera del tipo flexible y que podria admitir deformaciones importantes sin dejar de operar con

eficiencia.

2.-Con el plano arquitecténico que muestra la distribucion en planta de las nueve plantas industriales
proyectadas, tratar de zonificar identificando en primer lugar las regiones que tienen condiciones
estratigréficas semejantes a las del TR-3 o a las del TR-5, y en su caso programar la ejecucion de
nuevos sondeos de exploracién (pudieran ser de cono eléctrico) a fin de establecer cuales son las
condiciones del terreno de cimentacion en cada una de las plantas y analizar la conveniencia de su

ubicacion actual.

3.- Por el rapido cambio que muestran las curvas de asentamiento-tiempo, podria pensarse que el
asentamiento por efectos hidrodinamicos ocurre rapidamente, asi que los hundimientos que se
siguen generando son por un cambio de forma en la estructura del suelo. Desde este punto de vista,
para lograr una mayor magnitud del hundimiento en un menor tiempo se requiere generar un mayor
esfuerzo cortante, que podria inducirse colocando una sobrecarga con caracteristicas tales que
generen el mayor esfuerzo cortante. Sin embargo, lo anterior adn no esta claro porque la velocidad
de deformacion que se registra en la Ultima fase de la citada curva es todavia muy grande
(1.5m/afio), efecto que podria estar asociado con la denominada consolidacién primaria, asi que
convendria analizar el resultado que producen los drenes verticales colocados en el terreno de
cimentacién con caracteristicas estratigraficas como las del TR-3 o las del TR-5, antes de tomar una

decision.
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4.- Aunque no se discute en el cuerpo de este trabajo porque se considera que es necesario hacer
mas trabajos de exploracion en campo, el que suscribe realizé la zonificacion geotécnica que se
propone en el punto anterior, encontrando con la informacién existente, que sélo la regiéon nor-oriente
del area de reconfiguracion, posiblemente 30% del area total, tiene condiciones similares a las de los
TR-3 y TR-5, lo que de confirmarse representaria una optimizacién importante en la definicién del

area que requiere drenes verticales segun lo que se escribe en el siguiente punto.

5.- Hablando de los drenes verticales, los que se instalaron en el TR-2, no produjeron practicamente
ningun beneficio del esperado, ya que el asentamiento total registrado es practicamente el mismo
que se tuvo en el TR-1 donde no se instalaron tales elementos. Conviene sefalar que el maximo
espesor continuo de suelos finos en que fueron instalados los drenes verticales fue de 6.0m,
situacion que permite indicar que la zonificacion geotécnica propuesta (por planta) podria ayudar a
identificar las regiones que no requieren de los drenes verticales porque sus condiciones
estratigraficas son semejantes a las del TR-1, TR-2 6 a las TR-4 y en donde la magnitud del

asentamiento puede ser del orden de 0.30m.

Finalmente, la configuracion deformada que adopta el terreno de cimentacién de los terraplenes 1y 2
que tienen una relacion ancho/largo cercana a uno, es céncava con la mayor magnitud al centro de la
estructura haciendo ver el efecto tridimensional tal como se disefié. El terreno de cimentacion de los
TR-3, 4 y 5, que tienen relacién ancho/largo del orden de dos, adopté una configuraciéon en forma de
“U” en donde la mayor deformacién coincide con el sentido longitudinal del terraplén en donde éste,
es mas alto, lo que permite concluir en que se logro el efecto bidimensional propuesto originalmente

como condicién de disefo.

Siguiendo la secuencia de analisis de los diversos factores que se presentan en este trabajo, el
ingeniero de disefio encontrard una herramienta muy practica para el disefio y la construccion

racional de terraplenes de prueba.

10.3. Comentarios.

Finalmente, se enuncian algunos factores que deben ser objeto de investigacion y andlisis.

En el disefio de los drenes verticales hay dos factores que no son faciles de establecer y que
influyen radicalmente en el disefio: el radio de remoldeo y la permeabilidad de la zona remoldeada;

ambos dependen del procedimiento constructivo de los drenes.
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Al que suscribe se le ocurre que la permeabilidad de la zona remoldeada podria determinarse
ejecutando una prueba de permeabilidad tipo Lefranc, adaptando los drenes prefabricados (band
drain en este caso) para ejecutar con ellos tales pruebas. En cuanto a la determinacién del radio de
romoldeo, se han pensado en varias alternativas sin que alguna de ellas convenza como para

escribirla aqui.

Convendria trabajar en el desarrollo de un método que permita la instalacién de los drenes verticales
produciendo el menor radio de remoldeo y la menor alteracion de la permeabilidad, sin descuidar la
eficiencia de construccion, ello ayudaria a instalar mas separados los drenes para producir un mismo

efecto y consecuentemente optimizar el aspecto econémico del proyecto.

e Por lo anotado conviene indicar que la investigaciéon que se realice en cuanto a los drenes verticales

debe considerar como fundamental el proceso constructivo.

e En caso de que no se construyan modelos a escala 1:1 para revisar la influencia de los drenes
verticales, seria recomendable que para el disefio de los drenes, los parametros de permeabilidad
tanto horizontal como vertical se definan de pruebas realizadas directamente en campo y no de forma
directa o indirecta en pruebas de laboratorio. Contar con los valores de permeabilidad anteriores en
forma mas cercana a la realidad es de fundamental importancia porque son los que mayor influyen en
el tiempo de consolidacion que se pretende ganar con la instalacién de drenes verticales y su

variacion en los modelos de disefio es muy sensible.

e Conviene trabajar en la propuesta de disefar y construir un “terraplén flotante” que aproveche las
propiedades del lodo en el pantano el cual se comporta practicamente como un liquido. Ello
proporcionaria una innovacién tecnolégica que disminuiria considerablemente los volumenes de

incrustacion del terraplén en el pantano y las deformaciones en el tiempo.
e Para hacer comparaciones objetivas entre el comportamiento mecanico del terreno de cimentacion

pronosticado con los resultados de pruebas de laboratorio y el observado en el campo con los

terraplenes de prueba conviene esperar un periodo mayor de observacion en estos ultimos
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