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I. INTRODUCCION

La Ciudad de México se encuentra asentada en la cuenca del Valle de México, dentro de la
cual se ha podido determinar a través de recopilacion de informacion, experiencia e
investigacion, que el subsuelo que la compone presenta tres zonas geotécnicas, cada una con
sus respectivas particularidades, las cuales se encuentran identificadas en mapas como los
que presentan las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Cimentaciones del Reglamento de Construccion del Distrito Federal (NTC-DCC-RCDF-
2017).

La importancia de identificar estas zonas geotécnicas en primer lugar es reconocer que, si
bien el disefio de un sistema de cimentacidén depende en gran medida de las caracteristicas
estructurales y arquitectonicas del proyecto, la zona geotécnica por si misma nos orienta
hacia una solucidn del sistema de cimentacion mas adecuado para cada tipo de estructura. A
su vez, la estratigrafia del sitio de estudio nos permitira identificar los principales problemas
geotécnicos caracteristicos de cada zona y con ello evaluar las distintas alternativas de
solucion para el disefio de cimentacion de mayor eficiencia.

Este caso de estudio se encuentra enfocado en dar solucion al sistema de cimentacién de una
obra situada en la denominada zona de lago de la Ciudad de México, los suelos de esta zona
se encuentran caracterizados por presentar baja resistencia al esfuerzo cortante y alta
deformabilidad. En ella es comun encontrar como solucion del sistema de cimentacion en
edificaciones pequefias y de grandes areas, el uso de cajones de cimentacion, para el caso de
edificaciones de altura intermedia, el uso de pilotes y para el caso de edificaciones altas o
pesadas, pilas o sistemas de cimentacién mixtos.
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Figura 1. Sistemas de cimentacidn convencionales en zona de lago
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Como se puede observar en la figura anterior, se presentan tres distintas soluciones a tres
distintas solicitaciones de estructuras que pueden desplantarse sobre el suelo de la zona de
lago, cada una de ellas presentara diferentes ventajas y desventajas para su disefio y
construccion, sera labor del ingeniero geotecnista determinar cuél seré la solucion adecuada
para cada tipo de estructura.

1.1  Antecedentes

Como resultado del evento sismico suscitado el 19 de septiembre del afio 2017, se observaron
multiples dafios a estructuras, principalmente a muchas situadas en la zona de lago, los dafios
a las estructuras iban desde dafios no estructurales, dafios al sistema estructural, colapso
parcial de algun entrepiso, o bien colapso total de la estructura. Ello dio pie a la restauracion
de muchas de ellas, estos trabajos en funcion del dafio identificado en la estructura partian
desde rehabilitacion en elementos ornamentales, rehabilitacion o refuerzo de elementos
estructurales, e inclusive para determinados edificios la reconstruccion total del mismo.

Una de las estructuras dafiadas durante este evento, fue el edificio habitacional ubicado en la
calle Pestalozzi, en la colonia Piedad Narvarte, en la zona céntrica de la Ciudad de México
(CDMX), perteneciente a la alcaldia Benito Juarez (figura 2).

Predio

Figura 2. Ubicacion del edificio

En general, la zona donde se encuentra ubicado el edificio sufrid diversos dafios debidos al
sismo lo cual se ha visto reflejado en la reconstruccion de varias edificaciones, aunado a ello,
se puede observar en la zona que estructuras, vialidades e instalaciones municipales, han
presentado dafios importantes debidos al comportamiento del subsuelo, los cuales se asocian
principalmente al hundimiento regional de la zona; a continuacién, se muestran algunas
figuras donde se puede observar el estado del edificio previo y posterior a dicho evento
sismico.
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Figura 3. a) Edificio visto desde la calle Enrique Pestalozzi previo al sismo del 2017,
b) edificio visto desde la calle Enrique Rébsamen previo al sismo del 2017

b)
Figura 4. a) Vista del edificio desde su interior posterior al sismo del 2017, b) edificio
visto desde la calle Enrique Rébsamen posterior al evento sismico
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Como se puede observar en las figuras anteriores, se muestran algunos de los dafios que
presento la estructura, los cuales llevaron a la decision de la demolicion de esta para su
posterior reconstruccion. Aqui es donde surge la necesidad de plantear un sistema de
cimentacion que satisfaga correctamente los lineamientos establecidos para los estados
limites de seguridad y de servicio establecidos en las NTC-DCC-RCDF-2017.

.2  Objetivo y alcances

El objetivo de este trabajo es realizar el disefio del sistema de cimentacion adecuado para la
reconstruccion del edificio ubicado en la calle Pestalozzi, considerando sus caracteristicas
arquitectonicas, estructurales y entorno geotécnico, de tal manera que se obtengan resultados
satisfactorios ante diferentes evaluaciones de seguridad.

Con lo que respecta a la evaluacion de seguridad del sistema de cimentacion, se realizaran
dos analisis, uno a través de esfuerzos permisibles y otro a partir de estados limites, en este
sentido se revisara que el sistema cumpla baja ambos criterios; sin embargo, para el caso de
estados limite se cumpliran los criterios establecidos en las NTC-DCC-RCDF-2017, debido
a que es la normativa correspondiente con la zona donde se encuentra ubicado el proyecto.

El andlisis presentado en este trabajo corresponde Unicamente a un analisis estatico de la
cimentacion, por ello, todas las condiciones de analisis dindmicas en la cimentacion quedan
fuera del alcance de esta.

Por ultimo, este documento no considera dentro de sus alcances el proceso constructivo que
deba realizarse para poder llevar a cabo el sistema de cimentacién planteado, por lo que las
recomendaciones sugeridas a lo largo del trabajo no llevan un analisis profundo del proceso
constructivo del sistema de cimentacion.
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II. PROYECTO EN ESTUDIO

La estructura anteriormente mencionada y que a partir de ahora se identificara como Edificio
Pestalozzi, se encuentra ubicado en una zona que se encuentra caracterizada por presentar un
uso predominantemente habitacional, sin embargo, en las avenidas principales es posible
observar una combinacion de uso habitacion con comercial, en la cual se encuentran
estructuras de altura variable, que van desde los 2 hasta los 8 niveles, por ello se asume que
las estructuras de la zona presentan varios sistemas de cimentacion, como los indicados en el
capitulo anterior.

A continuacidn, se muestra la descripcion y caracteristicas del proyecto, considerando el
planteamiento arquitectonico y estructural del nuevo edificio, asi como la informacion
geotécnica disponible.

1.1 Proyecto arquitectonico

Derivado de los dafios en la estructura posterior al sismo, se decidié demoler el edificio para
su reconstruccion total, ello llevo a la consideracion de un cambio en la arquitectura del
edificio, la cual originalmente se encontraba constituida por cuatro torres principales, con un
cubo de luz al centro de estas (figura 5), estas estructuras representaban un area de
construccidn aproximada de 1400 m?, albergadas en un area del predio del orden de 2440 m?
y 196 m de perimetro, en ellas se alojaban 105 departamentos, los cuales se encontraban
distribuidos en siete niveles con un semisotano el cual tenia un uso de estacionamiento.
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I_:igura 5. Vista en planta del edificio original
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Como es posible observar en la figura anterior, se muestra que las cuatro torres se
encontraban ligadas, de tal modo que interactuaban como una sola estructura, sin embargo,
se replanteo la configuracion arquitectdnica y estructural de las torres, de modo que se
pudiera dar cabida al mismo numero de departamentos y &rea construida, por lo cual ahora
este proyecto se encuentra conformado por cuatro torres independientes entre si como se
muestra en la figura 6.

Es importante destacar que el edificio conservara el semisétano que tenia originalmente y
que tiene un uso de estacionamiento, con una capacidad para 108 cajones de estacionamiento,
el cual, con respecto al nivel de banqueta, su lecho superior de losa llegara a una profundidad
de 1.7 m, por su parte, la profundidad del lecho bajo de la losa del cajon de estacionamiento
serade 2.7 m. A su vez, se destaca que por debajo del s6tano se ubicaran las cisternas y fosas
para los elevadores.

ENRIQUE PESTALOZ

— -

Figura 6. Vista en planta de la nueva configuracién arquitectonica

Como se puede observar en la figura anterior, cada torre se encuentra compuesta por una
estructura en forma de U en su planta y siete niveles, con un &rea en construccion por torre
del orden de 395 m?, en las cuales se albergaran cuatro departamentos por nivel, a excepcién
del séptimo nivel en el cual las torres A, B y D tendrén Gnicamente tres departamentos, por
su parte, la torre C Unicamente tendréa seis niveles departamentales.
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Derivado de la descripcion anterior, se puede destacar que la Unica estructura con una
composicion geomeétrica distinta en altura sera la torre C, la cual tendra una altura de 21.30
m, mientras que las demas torres alcanzaran una altura total de 24.55 m, a continuacion, se
muestra un corte esquematico de las torres.
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11.2  Proyecto estructural

El proyecto estructural originalmente consistia en un solo edificio conformado por cuatro
torres, las cuales se encontraban constituidas por marcos de concreto reforzado. Actualmente
el proyecto consiste en cuatro edificaciones; cada una constituye una torre de edificios
departamentales, las cuales a diferencia de la estructura original se encuentran separadas una
de otra. A su vez, estas cuatro estructuras compartiran el semisotano que funge como
estacionamiento.

11.2.1  Importancia estructural

Derivado del uso habitacional que se le dara a estas estructuras, de la zona geotécnica en la
cual se encuentran que es zona de lago, y de la altura en construccién que alcanzan las cuatro
torres, de acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo del
Reglamento de Construccion del Distrito Federal (NTC-DS-RCDF-2017), estas estructuras
pertenecen al subgrupo B1, el cual se caracteriza por ser edificaciones comunes destinadas a
viviendas, oficinas y locales comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales
no incluidas en el Grupo A.
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11.2.2 Bajada de cargas

Del proyecto estructural se conoce que la estructura de las 4 torres estard compuesta por un
sistema a base de marcos de acero, por su parte, el s6tano de estacionamiento estara
construido con elementos de concreto reforzado, a su vez, se conocen las descargas de las
cuatro torres en conjunto con el cajon de estacionamiento compartido ante condiciones
estaticas y sismicas, las cuales se conocen con y sin factores de carga, y se presentan de
manera simplificada a continuacion:

Tabla 1. Acciones a nivel de cimentacion sin factores de carga

Condicion de Qv Vx Vy My My
carga kN kN KN KN-m KN-m
Carga vertical | ;79549 59 : : : :
maxima
Carga
: A 166486.93 5301.81 41080.55 | 304748.63 | 309636.95
instantanea
Cargade | 14117341 . : : :
servicio

Tabla 2. Acciones a nivel de cimentacion con factores de carga

Condicion de Qv Vx Vy My My
carga kN KN KN KN-m KN-m
Carga vertical | 551789 .42 : : : :
maxima
Carga
. f 233081.70 5832.00 455188.61 426648.08 | 433491.74
instantanea
Cargade | 16117341 : : : :
servicio

De las cargas anteriores se determind que el peso unitario medio (presion media) de la
estructura es de aproximadamente 66 kPa.

Por lo tanto, las cargas anteriores seran las que se emplearan para la revision del sistema de
cimentacion y de esa forma adoptar el sistema que satisfaga las necesidades estructurales ya
presentadas.

1.3 Proyecto geotécnico

A continuacion, se muestra toda la informacion geotécnica disponible de la zona y del sitio,
la cual es indispensable para el desarrollo del modelo geotécnico y del disefio del sistema de
cimentacién adecuado.

11.3.1  Marco geoldgico

La Cuenca del Valle de México es una entidad endorreica ubicada en la porcion centro-
oriental de la denominada Faja VVolcanica Transmexicana o Eje Neovolcénico, caracterizada
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por el predominio de rocas igneas, de edad Terciaria sobre las rocas sedimentarias
Mesozoicas, la cual tiene una superficie aproximada de 9540 km?, a una altura promedio de
2240 metros sobre el nivel del mar (msnm).

Como se ha estudiado y caracterizado, el Valle de México es una zona principalmente
lacustre la cual se encuentra limitada topograficamente por cuatro sierras de origen volcénico,
al oeste por la Sierra de las Cruces, Monte Alto y Monte Bajo, por su parte, al norte se
encuentra la Sierra de Guadalupe, en el este se limita por la Sierra Nevada, por altimo, al sur
se encuentra confinada por la Sierra de Chichinautzin.

La parte central del Valle se encuentra conformada por depdsitos lacustres de arcilla (Ql), las
cuales estan rodeadas a su vez de depdsitos aluviales (Qal) que se extienden debajo de los
depdsitos lacustres.

Debido a esta condicidn, el subsuelo presenta una estratigrafia de cambio gradual donde se
encuentran materiales aluvio-lacustres de mediana compresibilidad, constituidos por arcillas
y limos, interestratificados con horizontes, capas y lentes arenosos o limo-arenosos de muy
baja compresibilidad. EI espesor de estos depdsitos se incrementa gradualmente hacia lo que
anteriormente constituyera al lago de Texcoco, hasta practicamente desaparecer los
horizontes y capas duras del subsuelo. Esta condicion hace que estos depositos presenten
muy alta deformabilidad y muy baja resistencia al esfuerzo cortante; tal es el caso del sitio
de estudio.
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Figura 8. Plano geoldgico del area (Mooser, 1996)
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Las Unidades Litoldgicas de la alcaldia Benito Juarez datan de la era (C) Cenozoico y del
periodo (Q) Cuaternario, entre la roca o suelo predomina el suelo con una porcion de Aluvial
del 5.26% vy el Lacustre representa el 94.74% de la superficie delegacional.

11.3.2  Zonificacion geotécnica

De acuerdo con la Zonificacion Geotécnica (figura 9) establecida en las NTC-DCC-RCDF-
2017 y la estratigrafia detectada, el sitio se encuentra ubicado en Zona Il o zona de lago, en
la vecindad con la Zona Il o de transicion.
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Figura 9. Zonificacidn geotécnica (NTC-DCC-RCDF, 2017)

El subsuelo en esta zona se caracteriza por presentar una estratigrafia formada por materiales
de origen lacustre, altamente compresibles y de muy baja resistencia al esfuerzo cortante,
constituidos basicamente por arcillas, arcillas limosas y limos arcillosos, interestratificados
con horizontes y lentes de menor deformabilidad formados por arenas, limos arenosos o
arcillas arenosas, que algunas veces incluyen gravas.
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11.3.3  Profundidad de los Depositos Profundos

Unicamente como referencia, se presenta a continuacion el mapa de curvas de profundidad
de los Depositos Profundos (DP) elaborado por el Instituto de Ingenieria de la UNAM para
la Ciudad de México, en €l se presenta a través de curvas la profundidad estimada a la cual
se encuentran los DP, como se puede observar, la profundidad de estos en el sitio de interés
se encuentra aproximadamente a 30 m (figura 10).
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Figura 10. Curvas de igual profundidad a los depdsitos profundos (Juarez ,2016)
11.3.4  Campafa de exploracion

Revision de la exploracion por las NTC-DCC-2017
A partir de la informacidn previa del proyecto arquitectonico, estructural y del sitio, se debe

realizar una camparia de exploracion que satisfaga los criterios de investigacion del subsuelo
establecidos en las NTC-DCC-RCDF.
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Como parametro de partida, se conoce del proyecto estructural que el peso unitario medio es
del orden de 66 kPa, el cual al ser mayor a 40 kPa clasifica a la estructura como una
construccidn pesada, extensa 0 con excavaciones profundas, a su vez, se sabe del sitio que
esta estructura se encuentra ubicada en la zona geotécnica de lago, por lo que su campafia de
exploracion debera incluir sondeos para determinar la estratigrafia, asi como las propiedades
indice y mecénicas de los materiales que permitan caracterizar al sitio y permitan el adecuado
disefio del sistema de cimentacion.

Aunado a lo mencionado anteriormente, del proyecto arquitectonico se conoce que este
proyecto alberga un perimetro del orden de 198 m, sin embargo, para zona de lago el
reglamento indica que debera realizarse al menos un sondeo por cada 120 m de perimetro, es
por ello, que para este proyecto debe de considerarse al menos dos sondeos exploratorios
para el disefio del sistema de cimentacion.

Campafa de exploracion realizada
La campafa de exploracion realizada en el sitio se llevo a cabo a través de dos sondeos
exploratorios (SE), dos sondeos de muestreo selectivo (SM), cuatro pozos a cielo abierto
(PCA) y seis ensayes con Penetrometro Dinamico Ligero PANDA (PA).

La localizacion del predio con la ubicacidn de los trabajos, se indican de manera esquematica
en la imagen de figura 11 y los perfiles estratigraficos asociados en las figuras 12 a 18.
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Figura 11. Ubicacion de los trabajos de exploracion
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A continuacion, se realiza una breve descripcion de los trabajos de exploracion realizados en
el sitio:

Pozos a cielo abierto

La profundidad explorada a través de los PCA fue de 3 m. De las paredes de cada PCA se
realizd una descripcion detallada de la estratigrafia observada, midiendo ademas la
resistencia al esfuerzo cortante gc con penetrometro de bolsillo a cada 20 cm.

Penetrometro dinamico ligero (PANDA)

PANDA es un penetrometro dindmico ligero de energia variable con el cual es posible
realizar un reconocimiento de los materiales hasta una profundidad de 5 m. El ensaye
consiste, de manera general, en hincar hasta la profundidad deseada, un conjunto de barras
provistas de una punta conica en su extremo inferior. En cada golpe se mide la energia y la
profundidad de avance, con estos datos es posible calcular directamente la resistencia del
suelo gp. A traves de estos ensayes se exploro hasta 4.5 m de profundidad.

Sondeos exploratorios

Con el SE se investigaron los materiales del subsuelo hasta 40 m de profundidad, alternando
el hincado de un cono eléctrico CPT en los suelos blandos y la técnica de penetracion estandar
SPT (ASTM D-1586) en aquellos estratos cuya consistencia no permitié el hincado del cono
eléctrico.

Aplicando estas técnicas de exploracion fue posible estimar la resistencia por friccion gsy por
punta gc del suelo a la penetracion del cono eléctrico.

Cuando las condiciones del terreno no permitieron el hincado del cono eléctrico, se utiliz6 la
técnica SPT, determinando la resistencia del terreno mediante el nimero de golpes necesarios
para hincar el penetrometro estandar en 30 cm; adicionalmente, con esta técnica, se obtuvieron
muestras alteradas en tramos continuos de 60 cm de las capas de mayor rigidez.

Sondeos de muestreo selectivo

De los pozos a cielo abierto se obtuvieron muestras inalteradas para ensayarlas en laboratorio
y dar asi propiedades indice y mecanicas de los materiales superficiales, a su vez, a partir de
los resultados obtenidos con el SE, se definieron aquellos estratos que presentan la principal
influencia en el comportamiento de la estructura proyectada y, por ende, que regiran su
disefio geotécnico. En los estratos asi seleccionados se obtuvieron muestras inalteradas
empleando para ello tubos de pared delgada o tipo Shelby.
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Figura 12. Perfil estratigrafico del SE-1
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Figura 13. Perfil estratigrafico del SE-2
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PERFIL DE POZO A CIELO ABIERTO
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Figura 14. Perfil estratigrafico del PCA-1

16 /61



Nivel

(m)

00—

1.0 4+

204

PERFIL DE POZO A CIELO ABIERTO
UTM : 483345, 2145383

POZO : PCA-2

Granulometria

Humedad
0 (%)

100 0

Resistencia c/penetrometro
| Kgfcm?* )

1

2

3

Descripcion

A

.
-

MH

E3> N NN

Vi

¢ Limites de consistencia "L NAF

-~ Contenido de agua

| Mia. Inalterada
% Contenido de finos @ Contenido de arena E Contenido de grava

4 5
LOSA DE
CONCRETO
LIMO
amarrillento (tepetate)
-
LIMO
café obscuroy gris
claro poco arenoso
e
[] BarrilNQ

Figura 15. Perfil estratigrafico del PCA-2
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Figura 16. Perfil estratigrafico del PCA-3
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Figura 17. Perfil estratigrafico del PCA-4
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SONDEO: PANDAS
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Figura 18. Perfil estratigrafico PANDA
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11.3.5 Hundimiento regional

Con objeto de establecer la velocidad de hundimiento regional representativa de la zona, se
recopilé la mayor informacion posible relacionada con este fendmeno.

Como primer pardmetro, se considerd la informacion presentada por el laboratorio de
Geoinformatica del Instituto de Ingenieria de la UNAM, donde se tiene un mapa de
velocidades de hundimiento regional para la Ciudad de México y parte del Estado de México,
en él se identificara la zona donde se realizara el proyecto (figura 19), como se puede observar
para la zona de estudio se presenta una velocidad de hundimiento regional en el rango de 5 a
10 cm/afio.

Sin embargo, como es posible ver este rango es ain muy amplio, por lo que se recurrird a
una fuente mas de informacion para establecer un valor mas aproximado a la zona de estudio.
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Figura 19. Velocidad de hundimiento regional en cm/afio (Laboratorio de
Geoinformatica, 2008)
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Ahorabien, para establecer un valor comparativo de las velocidades de hundimiento regional,
también se consulto el Sistema de Evolucion del Hundimiento y Espectro de Disefio Sismico
(SEHEDIS) considerando un radio de busqueda de 1000 m con respecto a la ubicacion del
proyecto, considerando asi para la determinacion del hundimiento regional de la zona cinco
bancos de nivel, a continuacion, se presenta las velocidades estimadas:

Tabla 3. Velocidad de Hundimiento Regional registrado a través del SEHEDIS

. Velocidad de Hundimiento
Radio .
Banco Regional
m cm/afno
170-B(S03W02)02 271.14 6.6
169-B(S03W02)01 431.18 2.5
680-P(S02W02)01 652.34 7.7
171-B(S03W02)03 822.36 2.7
172-B(S03W02)04 981.51 2.6

Cabe resaltar que la informacion obtenida del SEHEDIS resulta del andlisis de los bancos de
nivel del Sistema de Aguas de la Ciudad de México (SACMEX) en el periodo de 1983 a 2016,
para ello se considerard un valor promedio de las velocidades registradas en la tabla,
considerando asi una velocidad de hundimiento regional de la zona del orden de 5 cm/afio.

Por ello, considerando las dos fuentes de informacion ya analizadas, seré prudente considerar
que la zona presentara una velocidad de hundimiento regional aproximada de 5 cm/afio.

11.3.6 Periodo dominante del terreno

Utilizando el programa propuesto por el Sistema de Acciones Sismicas de Disefio (SASID)
que incluyen las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo del RCDF
vigente (NTC-DS-RCDF-2017), el sitio presenta un periodo natural de vibrar de 1.741 s
(figura 20).

Como se puede apreciar el periodo del sitio es considerablemente largo, esto nos indica que
tendra mayores implicaciones en el comportamiento de estructuras de gran altura o muy
pesadas ante eventos sismicos.

Ahora bien, debido a que el presente estudio tiene como objetivo realizar un analisis de la
cimentacion puramente estatico, y dado que no se tienen pruebas dinamicas del sitio, se
considerara como bueno el valor proporcionado por el SASID, sin embargo, se debe de
reconocer que lo mejor para un proyecto serad siempre complementar los estudios con ensayes
dindmicos del suelo in situ, a través de métodos indirectos como lo pueden ser: el monitoreo
de vibracion ambiental, cross hole, down hole, etc.
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Figura 20. Mapa de igual periodo dominante SASID
11.3.7  Estratigrafia y propiedades

La estratigrafia del sitio corresponde con la tipica de zona de lago, formada por una Costra
Superficial (CS), la cual presenta un espesor del orden de 6 m, constituida por rellenos
superficiales y suelos limo arenosos, posteriormente y hasta aproximadamente 27 m se
presenta la Serie Arcillosa Superior (SAS), formada por suelos predominantemente arcillosos,
normalmente consolidados, altamente deformables y con baja resistencia al esfuerzo
cortante, con interestratificaciones de lentes duros arenosos.

Entre 27 y 30 m, se presenta una Capa Dura (CD), formada principalmente por una secuencia
areno-limosa de consistencia muy dura, color gris verdoso. A partir de 30 y hasta 33 m de
profundidad se localiza la Serie Arcillosa Inferior (SAl), formada por arcillas color gris
verdoso y café claro de caracter similar a las de la SAS, aunque con un grado de
preconsolidacion avanzado y una mayor cantidad de horizontes arenosos duros.

Los Depdsitos Profundos (DP) se ubican a partir de 33 m y estan constituidos por materiales
aluviales formados por arenas y limos arcillosos color gris claro y café con gravas, en estado
muy denso.

A continuacion, se presenta una descripcion mas detallada de los materiales que conforman
la secuencia.
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Costra superficial

Con espesor del orden de 6 m se presentan materiales de relleno, constituidos por limos
arenosos con presencia de grava. Esta unidad presenta en los 2 m superficiales rellenos
heterogéneos formados por limo arenoso que empaca gravas y pedaceria de tabique. Por
debajo y hasta la base de la unidad se presenta una serie de materiales arcillo limosos y limo
arcillosos con arena de color café y gris oscuro. Se destaca la presencia de multiples
horizontes de materiales granulares en estado muy denso.

El contenido natural de agua de los materiales superficiales se ubicé en el orden de 40%.
Hacia los rellenos superficiales los limites de consistencia para una muestra a 1 m de
profundidad resultaron del orden de 35y 50% de limite plastico y liquido, respectivamente,
pudiéndose clasificar (SUCS) como limo de alta compresibilidad (MH). Por su parte, en una
muestra hacia el final del estrato resulté de 243 y 68% de limite liquido y pléstico,
respectivamente. La composicion granulométrica esta formada, por el 65% de finos, mientras
que la arena y gravas forman el 20 y 15%, respectivamente.

La resistencia Nspten los rellenos superficiales registro un maximo de 27 golpes. Por su parte,
en los materiales arcillo limosos, la resistencia por punta qc obtenida a partir de la prueba de
CPTu registro valores erraticos, estimando un valor medio de 12.5 kg/cm? (1225 kPa), mismo
comportamiento que presenta la resistencia por friccion gt con un valor medio del orden de
0.4 kg/cm2 (39 kPa). La resistencia Qpa, medida con la prueba PANDA, presenta un
comportamiento practicamente constante en todo el espesor de la CS, resultando un valor
medio del orden de 110 kg/cm? (10787 kPa).

Los parametros mecanicos determinados en esta unidad mediante ensayes de laboratorio
presentan los siguientes resultados:

Tabla 4. Parametros mecéanicos de los materiales identificados en la costra superficial a
través de pozos a cielo abierto

Parametro PCA-2 | PCA-3 | PCA-4 | Unidad
Profundidad z 1 2.3 1.7 m
Peso volumétrico 7| 15.9 15.3 149 | kN/m?
Cohesion aparente Cu 54 50 66 kPa
Angulo de friccion interna ¢ 9 12 17 grados

Tabla 5. Parametros mecanicos de los materiales identificados en la costra superficial a
través de sondeos de muestreo selectivos

Parametro SE-1 SE-2 Unidad
Profundidad z 5.25 3.55 m
Peso volumétrico | 131 10.8 | kN/m?
Cohesion aparente Cu 7 19 kPa
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Serie arcillosa superior

Bajo la CS y hasta 27 m de profundidad, se presenta una secuencia de depdsitos lacustres
formados por arcillas, limos y arcillas limosas, de consistencia blanda a muy blanda. Como
parte de esta unidad se presentan interestratificados horizontes y delgadas capas duras, de
arenas finas limpias, arenas limosas, arcillas arenosas, etc., destacando los ubicados a 13.5,
18.5y 21 m de profundidad. A esta unidad en su conjunto se le ha denominado Serie Arcillosa
Superior (SAS).

Los limites de consistencia a lo largo de todo el estrato presentan comportamiento de un
material arcilloso de alta compresibilidad (CH, SUCS).

La resistencia por punta gc de esta unidad presenta una clara tendencia al incremento con la
profundidad, tipica de un suelo preconsolidado, Ilegando a valores de hasta 15 kg/cm? (1471
kPa), en tanto que la resistencia por friccion gr presenta la misma tendencia al incremento,
llegando a valores de 0.375 kg/cm? (37 kPa). En este espesor se presentan una serie de
horizontes duros donde g alcanza valores de hasta 25 kg/cm? (2452 kPa) y grde hasta 0.75
kg/cm? (74 kPa).

Los parametros mecanicos determinados en esta unidad mediante ensayes de laboratorio
arrojan los siguientes parametros:

Tabla 6. Parametros mecanicos de los materiales identificados en la serie arcillosa
superior a través del sondeo de muestreo selectivo 1

Parametro SE-1 Unidad
Profundidad z 8.25 16.25 | 20.35 26.25 m
Peso volumétrico m | 14.3 11.8 12.4 13.2 kN/m?
Cohesion aparente Cu 28 11 56 26 kPa

Tabla 7. Parametros mecanicos de los materiales identificados en la serie arcillosa
superior a través del sondeo de muestreo selectivo 2

Parametro SE-2 Unidad
Profundidad z 9.75 17.5 23.0 26.25 m
Peso volumétrico m | 115 | 117 | 107 117 | kN/m?
Cohesion aparente Cu 26 38 31 37 kPa
Capa Dura

Con espesor del orden de 3 m, bajo la SAS, se observan una serie de materiales aluviales muy
duros y cementados, formados por una alternancia de limos arenosos con vetas calichosas.

El contenido natural de agua de estos materiales se ubicé en el orden de 40%, en tanto que

su composicion granulometrica esta definida por 80% de finos y 20% de arenas. La
resistencia por punta gc presenta valores mayores a 25 kg/cm? (2452 kPa), mientras que la g
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resulto de forma general mayor a 0.75 kg/cm? (74 kPa). La resistencia Nspt alcanzo valores el
rango de 35 a mas de 50 golpes.

Con base en correlaciones empiricas basadas en el resultado del nimero de golpes con la
prueba SPT, en la siguiente tabla se indican los parametros mecanicos asignados a esta
unidad:

Tabla 8. Propiedades mecénicas asignadas a la capa dura
Propiedad Unidad

Peso volumétrico | 181 | kN/m3
Angulo de friccion interna ¢| >30 | grados

Serie arcillosa inferior

Entre 30 y 33 m se presenta una secuencia de depdsitos lacustres formados denominada SAl,
con un alto grado de preconsolidacion, debido al abatimiento de agua por bombeo.

El contenido natural de agua presenta un comportamiento erratico, pudiendo estimar un valor
medio de 80%, sin embargo, se presentan valores maximos de hasta 180% y minimos de
50%; los limites de consistencia resultaron de 39 y 28%, para limite liquido y pléstico,
respectivamente, resultando un limo de alta compresibilidad (MH, SUCS). Por su parte, la
composicion granulométrica de este estrato presentd el 80 y 20% de finos y arenas
respectivamente, destacando que hacia la parte central se presenta un horizonte de gravas de
hasta un 50%. La resistencia Nspt presentd un valor medio de 18 golpes alcanzando un
méaximo de 27 golpes.

Depésitos profundos

A partir de 33 my hasta la profundidad maxima explorada se observan una serie de materiales
areno limosos muy densos, denominados genéricamente como Depdsitos Profundos (DP), lo
cual coincide de manera aproximada a lo observado en las curvas de igual profundidad para
la zona.

En estos materiales el contenido natural de agua es del orden de 20%, mientras que los limites
de consistencia en una muestra a 39 m resultaron de 42 y 36% para limites liquido y plastico,
pudiéndose clasificar a partir del SUCS, como limo de baja compresibilidad (MH); en tanto
que la composicion granulométrica resulté de 40, 40 y 20% de finos, arenas y gravas,
respectivamente. La resistencia Nspt resulto con valores, en general, mayores a 50 golpes, con
unicamente dos tramos aislados donde este parametro se reduce hasta 45 golpes.

Por sus caracteristicas, a esta unidad se le considera el basamento local.
11.3.8  Condiciones piezométricas

A partir de la medicién directa en los SE, se pudo determinar la presencia de agua a la
profundidad de 2.7 m, nivel que se asocia al nivel de aguas freaticas (NAF) de la zona.
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11.3.9 Consideraciones sismicas

Con base en la ubicacion del sitio y siguiendo los lineamientos establecidos en las NTC-DS-
RCDF-2017, cuando se utilice el analisis dinamico modal o él método estatico para el analisis
estructural, las acciones sismicas de disefio se determinaran a partir de los espectros de disefio
contenidos en el SASID.

La configuracion de los espectros de elasticos contendidos en el SASID se define mediante
las siguientes expresiones:

T
ay + (Bc—ay) = sSiT<T,
Ta
a=1 fc SiT,<T<T, (1)
Tp\? :
Bep (7) SiT =Ty
donde
p=k+1-k)(T,/T) (2)
(1 1 (0'05)l d i T<T
)T, B

Si Ta<TSTTb (3)

Ll + [<¥)l — 1] (%)s siT =1T,

siendo a, el coeficiente de aceleracion del terreno, c el valor del coeficiente sismico que se
asocia con la maxima ordenada espectral. Los parametros T, y T, son los periodos
caracteristicos que acotan la meseta de maximas aceleraciones en el espectro de disefio. g el
factor de reduccion por amortiguamiento suplementario debido a la interaccion suelo-
estructura o al uso de disipadores pasivos de energia, ¢ fraccion de amortiguamiento critico
para el que se establece el espectro de disefio. €, Ay T son parametros dependientes del
periodo dominante del sitio Ts.

De acuerdo con la ubicacion del sitio y periodo asociado al mismo, los valores que definen
el espectro elastico para estructuras del grupo B se indican en la siguiente tabla y su
representacion grafica en la figura 21.:

Tabla 9. Parametros del espectro

o | ¢ | Ta® [ TwE | k | TS| oa | e |
0357 | 1.215 | 1.405 | 2.376 | 0.560 | 1.741 | 0.50 | 1.20 | 1.00
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Con fines de disefio, el espectro elastico habra de reducirse para las condiciones a considerar
(colapso, cimentacion y limitacion de dafios), en funcién de los factores de comportamiento
sismico, sobre-resistencia e irregularidad, Q’, R y FI, respectivamente, para el estado limite
de seguridad contra colapso y por el factor Ks, cuando se trate de la revision del requisito de
limitacion de dafios.

Se destaca que el espectro asi obtenido sera valido cuando, habiendo obtenido un periodo
determinado in situ mediante algin método alterno (vibracion ambiental, down hole, cross
hole, etc.) no difiera en mas del 25% del obtenido mediante el SASID.
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Figura 21. Espectro sismico elastico asociado al sitio
11.3.10 Condiciones adicionales en el terreno

Como se hizo mencidn en la descripcion del proyecto, la estructura original presentaba un
cajon de cimentacidn con uso de estacionamiento para el edificio, sin embargo, se ubico la
presencia de pilotes por debajo del mismo, los cuales fueron identificados y se muestran de
manera esquematica en la figura 22, en total se encontraron 79 elementos, los cuales muy
probablemente hayan sido empleados como pilotes para el control de asentamientos.

Es importante que estos pilotes no convivan con el sistema de cimentacion que se vaya a
emplear como solucién al proyecto, esto debido a que se desconoce con certeza su estado
estructural, asi como sus condiciones en el terreno, como lo son su verticalidad y la
profundidad a la que llegan.

Seré en el disefio del sistema de cimentacion, que se tomara la mejor decision para evitar la
interaccion entre estos elementos y los que se dispongan para el nuevo sistema.

28/61



' ' v '
| | h h i i i | h
ok st CELCT [ A LLoT e

tfes ef}xis’reni:es ( 9]5

i
I

; H h i i
I D B i I

_oF

=

- h

s ek
s

ENRIQUE PESTALOZZI

Figura 22. Ubicacidn de pilotes existentes

11.3.11 Modelo geotécnico

A partir de los criterios descritos a lo largo de la informacién geotécnica, se presentara a
continuacidén el modelo geotécnico que se empleara para los subsecuentes analisis del sistema
de cimentacion adoptado en el proyecto.

El modelo geotécnico por tanto incluye las consideraciones descritas en cada unidad
estratigrafica que tendra influencia en el sistema de cimentacion.

Como se puede observar en la tabla 10, se expresan las propiedades mecénicas que regiran
el disefio del sistema de cimentacion, entre los cuales se presentan y correspondiente al peso
volumétrico de los materiales y cy que representa la cohesion obtenida a través de pruebas
triaxiales del tipo UU, la seleccion de los parametros se baso en los resultados presentados
en cada unidad estratigrafica.
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Tabla 10. Modelo geotécnico, propiedades mecénicas de resistencia

. Profundida y Cu

Unidad =5 A TNime] | [kPal]
CS 1 00 | 60 | 153 | 500

6.0 | 135 | 115 | 26.0

135 | 200 | 1.8 | 24.0

SAS 500 1250 | 107 | 3L0
250 | 273 | 1.7 | 300

Tabla 11. Modelo geotécnico, propiedades de deformabilidad y compresibilidad

] Profundida Eii Eso €0 Cr Cc OCR
unidad e A [ kel | kPl | [1 L L1111 | [
CS 0.0 6.0 2370.6 | 1738.8 - - - -

6.0 13.5 | 10776.5 | 10247.3 1 2.41 | 0.01 | 0.10 3.02

SAS 135 | 20.0 | 6735.3 | 5786.7 | 6.85|0.29 | 3.18 1.96

20.0 | 25.0 | 10776.5| 11528.2 | 7.07 | 0.26 | 3.03 2.35

250 | 27.3 | 8980.4 | 55894 |4.32|0.38 | 452 1.10

Por su parte, en la tabla 11 se muestran las propiedades de deformabilidad, entre las cuales
se encuentran Ei que corresponde con el médulo de elasticidad tangente inicial y Eso
representa al médulo de elasticidad al 50% de la resistencia a la compresion. A su vez, se
muestran las propiedades de compresibilidad, entre las cuales se presenta, eo correspondiente
con la relacion de vacios inicial, Cr que representa el indice de recompresion, Cc es el indice
de compresion y OCR representa la relacion o grado de sobreconsolidacion del suelo.
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I11. DISENO GEOTECNICO

I11.1 Consideraciones iniciales

A partir de las caracteristicas del proyecto, donde se incluyen las caracteristicas
arquitectonicas, estructurales y geotécnicas del sitio, se establecera el sistema de cimentacion
maés adecuado para el correcto comportamiento del proyecto.

La solucidn del sistema de cimentacion sera aquella que cumpla con diferentes evaluaciones
de seguridad, para el caso de este estudio, se limitara a la revision bajo esfuerzos permisibles
y estados limites, en este caso establecidos en la normativa local, de manera que se llegué a
la solucion més econdmica. Entiéndase por solucion méas econdémica a aquella que cumpla
con los estados limite del reglamento y que aunado a ello presente un proceso constructivo
sencillo de llevar a cabo en obra.

I11.2 Cajon de cimentacion

Considerando las caracteristicas del proyecto arquitecténico se tendré en la estructura un
semi sotano que fungird como cajon de estacionamiento el cual considerando el espesor de
su losa llegara a una profundidad con respecto al nivel de banqueta de 2.7 m, por ello, una
primera alternativa de solucion al sistema de cimentacion sera la de considerar un cajén de
cimentacion.

Una de las principales razones por la cual se considera al cajon de cimentacion como una
buena alternativa de solucion en este proyecto es la de contar con un area considerable en el

predio que facilite las distintas maniobras que puedan ejecutarse en obra, ademas de requerir
este sistema obligatoriamente para su uso como estacionamiento.

*\ H;D il N i D\;@@Dt \T
1M1= MK, HI WT{%Q | Cajén de
o8 i g N 7'[/7 cimentacién
B T,

NB
0.00m &)z
Costra TR SR \lﬁ—-2.70m
Superficial

T 7007777

Figura 23. Corte esquematico del cajon de cimentacion
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11.2.1  Analisis de compensacion

A partir de las condiciones de carga, profundidad de desplante y considerando un cajon
estanco, se tiene que el esfuerzo total a nivel de desplante (o,4) es del orden de 41.3 kPa, por
su parte, la presion de contacto (q,) bajo la losa es de 65.8 kPa. De esta manera se tendra una
compensacion parcial con el cajon del orden del 63%, es decir, el incremento de neto de
esfuerzos es de 24.5 kPa.

Este incremento en el estado de esfuerzos resulta viable toda vez que no se exceda el esfuerzo
critico de compresion o carga de preconsolidacion (op.), para evitar grandes deformaciones
al alcanzar la rama virgen de la curva de compresibilidad.

111.2.2  Andlisis por esfuerzos permisibles

Como una primera revision del sistema de cimentacion propuesto, se realizara un analisis por
esfuerzos permisibles, en el que se aplicard una teoria clésica para la determinacion de la
capacidad de carga del sistema con respecto a la carga Gltima determinada en el proyecto
estructural sin factores de carga, de manera tal que se cumpla con un Factor de Seguridad
(FS).

Andlisis estéatico de la capacidad de carga

Para el analisis de la capacidad de carga se empled la teoria de capacidad de carga de
Meyerhof (1963), la cual resulta de una modificacion a la ecuacion general de Terzaghi para
cimentaciones superficiales, esta ecuacion a diferencia de la propuesta originalmente por
Terzaghi considera factores debidos a la profundidad, la inclinacién de la carga y de forma,
aunado a los factores de capacidad de carga que usualmente incluyen la mayoria de las teorias
de capacidad de carga.

1
Qu = CN FsFeqFei + quFququqi + E)/BNVF)/SFVdF)’i (4)

donde, c representa el valor medio de la cohesion en condiciones no drenadas en el
mecanismo de falla, g es el esfuerzo al fondo de la cimentacion, y el peso volumétrico del
suelo, B el ancho de la cimentacion. Adicional a estos parametros y en funcion del angulo de
friccion interna ¢, se presentan N, N, y N,, los cuales son factores de capacidad de carga,
estos parametros describen la naturaleza basica de la superficie de falla en el suelo.

Los factores de capacidad de carga se determinaran a partir de las deducciones realizadas por
Prandtl en el caso de N, en el caso de N, se empleara la ecuacion presentada por Reissner
en 1924 y por Gltimo para N,, se determinara a partir de la expresion de Caquot y Kerisel
(1953) y Vesic (1973).

Como complemento a los parametros descritos anteriormente, Meyerhof propone una serie

de factores que deberan considerarse para el andlisis de la capacidad de carga en la
cimentacion como lo son: Fg,, Fys Y Fy, estos parametros describen factores de forma del
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cajon, donde se relaciona principalmente la relacion ancho-largo del cajon, F.q, Fyq Y Fya
que describen los factores de profundidad y por Gltimo, se tiene F;, Fy; Y Fy;, que describen
factores de inclinacion de la carga.

Para la determinacion de los factores de forma se empleara las ecuaciones propuestas por
DeBeer en 1970, en los factores de profundidad se tomaran los propuestos por Hasen en 1970
y para la inclinacion se tomaran los criterios adoptados por Meyerhof y Hanna en 1981.

Bajo este criterio y sustituyendo las variables en la ecuacién se obtiene que la capacidad de
carga ultima se ubica en el orden de 204 y 144 kPa, para condiciones de carga viva maxima
y accidental, respectivamente, para las cuales consideraré un FS de 3 para condiciones
estaticas y de 2 para condiciones sismicas o accidentales en la determinacién de la capacidad
de carga admisible, la cual se podré estimar a través de la siguiente expresion.

1
CNchchchi + Q(Nquququi - 1) + 7VBNyFysFdeyi ( 5 )
a = +q
FS

De la expresion anterior, se determind que el valor de la capacidad de carga resulta de 96
kPa ante condiciones estaticas y de 93 kPa ante condiciones accidentales. Considerando que
la presion en la losa ejercida por la carga viva maxima sin factores de carga es del orden de
74 kPa, se cumple la siguiente condicion y por tanto ante esta primera revision por esfuerzos
permisibles estaticos cumple el cajén de cimentacion.

Qa>7 (6)

Andlisis de los efectos sismicos en el cajon

Para evaluar los esfuerzos generados en el suelo bajo condiciones de carga accidental, se ha
considerado emplear el método rigido convencional, el cual consiste en asumir al cajon de
cimentacion como un elemento rigido y de esta manera poder aplicar la ecuacién de la
escuadria,

Q, dey Mydx
Qsi5=7i I * I, (7)

donde, Q,, es la fuerza vertical que se produce bajo la losa del cajon de cimentacion, A es la
superficie de contacto, M, y M,, son los momentos sismicos resultantes en la direccion
longitudinal y transversal del edificio, respectivamente, por su parte, d, y d,, representan las
distancias a las cuales se encuentran los puntos de analisis con respecto al centro de cargas,
por ultimo, 1, y I,,, representan los momentos de inercia respecto al eje x y y, respectivamente.

Considerando ahora el efecto de empotramiento del cajon, se presentan restricciones en los

muros debido al empuje pasivo E, en la cara opuesta a la direccion del sismo y a la friccion
desarrollada en los muros laterales con direccion paralela al mismo. Adicionalmente, como
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accion actuante se presenta el empuje activo E, en el muro transversal al cajon en la misma
direccion del sismo, ademas de la fuerza de friccion F de los muros laterales que disminuira
aun mas el momento en el cajon, a continuacion, en la figura 24 se representan las acciones
previamente mencionadas.

Por ende, la obtencion del momento se vera modificada a la siguiente expresion:

1
Mg = M(x,y) + Eqdgq — EpdEp - EFFDf (8)

Para la determinacion de los empujes activos y pasivos se partira de la teoria de Rankine para
el calculo de los coeficientes de tierra.

Bajo estas consideraciones, se infiere que los esfuerzos maximos que la estructura transmite
al suelo bajo condiciones de carga accidental se encuentran en las esquinas del cajon, debido
a que son las que mayor brazo de palanca presentan, por ello se determinara los esfuerzos a
cada una de las esquinas.

Ffricc

X

N

Eha \ . Vo

Ffrice

Figura 24. Esquema de las restricciones sismicas en el cajon

Derivado del andlisis en las esquinas ante condiciones sismicas en el cajon, se tiene que la
esquina mas esforzada resulta con un esfuerzo aproximado de 87 kPa, el cual
comparativamente con la capacidad de carga ante condiciones accidentales resulta menor, ya
que este presentaba una resistencia del orden de 93 kPa, por lo que, ante estas condiciones
se puede asumir que el cajon de cimentacion cumple satisfactoriamente ante estas teorias de
esfuerzos permisibles.

111.2.3  Andlisis del estado limite de falla
Ahora bien, la siguiente evaluacion de seguridad en el cajon, serd una revision por estados
limite de falla (ELF), para la cual se seguiran los criterios establecidos en las NTC-DCC-

RCDF-2017, donde la premisa principal es revisar que los esfuerzos transmitidos a la
cimentacion no sean mayores a la capacidad de carga de la cimentacion. Para ello, se
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considerara que la cimentacion propuesta es de tipo somera, asi, el esfuerzo factorizado
aplicado a nivel de desplante del cajén debera cumplir con la siguiente relacion:

2. QF,
A

<r (9)

donde, ). Q F./A representa el esfuerzo transmitido al suelo, determinado a partir de la suma
de acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacion considerada en el nivel de
desplante, afectadas por su respectivo factor de carga F,, sera entonces que se emplearan las
cargas simplificadas que se mostraron en la bajada de cargas del proyecto estructural, ya
afectadas por el F,.

Por su parte, el segundo miembro de la ecuacion r representa la capacidad de carga del
sistema de cimentacion y para este caso debera determinarse mediante la siguiente ecuacion,
asociada a un suelo con comportamiento predominantemente cohesivo:

r = cyN.Fr + py (10)

siendo c,, la cohesion aparente determinada a través de un ensaye triaxial no-consolidado no-
drenado (UU), N, representa el coeficiente de capacidad de carga, F el factor de resistencia
que para este caso debera considerarse por las condiciones del sitio y tipo de cimentacién
como 0.65 por ubicarse en zona de lago, por ultimo, p,, es la presion vertical total a la
profundidad de desplante por peso propio del suelo.

Para poder determinar el coeficiente de capacidad de carga, se empleara la siguiente
expresion.

D, B
N, = 5.14 (1 +025L+ 0'25Z> (11)

Analisis de los efectos estaticos ante el ELF

Como primer analisis se realizara una revision del ELF ante condiciones estéticas o bien
condiciones de carga viva maxima, donde como lo indica el modelo estructural, no existen
excentricidades, por ello, la carga que provocara el esfuerzo en el fondo de la cimentacion
sera puramente por cargas verticales.

Aplicando los parametros geométricos y cargas del sistema de cimentacién planteado junto
con los pardmetros geotécnicos del subsuelo, se tiene que, el esfuerzo factorizado maximo
generado por las cargas de la estructura, incluyendo peso propio para la condicion de carga
permanente resulta de 103 kPa, en tanto que, el término relacionado con la capacidad de
carga del sistema de cimentacion determinado a partir de la ecuacion 10, resulta de 151 kPa,
por lo que el ELF se satisface ampliamente ante estas condiciones de analisis.
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Analisis de los efectos sismicos ante el ELF

Ahora bien, se realizard un andlisis de los efectos sismicos en la cimentacion a través del
ELF, para ello deberan implementarse al anélisis estatico las siguientes consideraciones.

Dado que este analisis incluye solicitaciones sismicas, estas dan lugar a fuerzas resultantes
excéntricas, las cuales tendran aplicacion a una distancia e del eje longitudinal y transversal
del sistema de cimentacion, por lo que se tendra que considerar una doble excentricidad, para
ello debera tomarse una dimension reducida del area efectiva del cimiento a través de las
siguientes expresiones.

B' =B — 2ep (12)

siendo, B’ el ancho reducido para el anélisis del area de contacto en el sentido transversal del
cajon, en el caso de la longitud para el sentido longitudinal, se aplicaré un criterio analogo al
lado transversal. Por su parte eg representa la excentricidad en el lado transversal, para el
caso del lado longitudinal se realizara de igual manera y se obtendra a partir de la siguiente
ecuacion.

M

e =—
Qv(accidental)

(13)

Ya determinadas las nuevas dimensiones, se obtendra un area de contacto efectiva A’, con la
cual se podra determinar el esfuerzo transmitido al suelo.

Por su parte, la capacidad de carga aportada por el cajon de cimentacion serd modificada a
partir de las fuerzas cortantes al nivel de la cimentacion, estas se tomaran en cuenta con su
angulo de inclinacion & respecto a la vertical, y modificaran directamente al coeficiente de
capacidad de carga N, como se muestra a continuacion.

N; = N.(1 - tan §)? (14)

Bajo estas consideraciones de nueva geometria y modificacion a los parametros de capacidad
de carga, el esfuerzo transmitido al suelo por parte de la estructura resulta del orden de 105
kPa, por su parte, la capacidad de carga del sistema de cimentacion obtenida es
aproximadamente de 110 kPa, como se puede observar, ante esta condicidn, no se encuentra
tan sobrado el cajon de cimentacion como si lo era ante condiciones estaticas, sin embargo,
sigue cumpliendo con lo establecido en el reglamento y a partir de esta revision, se puede
concluir que el cajon de cimentacion a la profundidad de desplante propuesta, cumple por
revision de capacidad de carga ante diferentes evaluaciones de seguridad.

111.2.4  Andlisis del estado limite de servicio
Si bien, hasta ahora el cajon ha representado una solucion adecuada ante condiciones de

capacidad de carga con respecto a los esfuerzos transmitidos por la estructura a la
cimentacion, debera también cumplirse una serie de revisiones ante estados limite de
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servicio, como lo son: falla de fondo, falla por subpresion y asentamientos permisibles, a
continuacidn, se realizara el célculo y revision de cada una de las consideraciones descritas
en el cajon de cimentacion.

I11.2.5 Reuvision por falla de fondo

Para realizar la falla de fondo en el cajon de cimentacion, se realizard un analisis de equilibrio
limite, en la cual se debera considerar la resistencia que opone el suelo a través de su
capacidad de carga con el sistema de cimentacion adoptado, con respecto al esfuerzo
producido al nivel de desplante del cajon en conjunto con la sobrecarga que generaré la
colindancia, para ello se empleara la siguiente expresion.

FS cN,
= 15
Dy + Qcolindancia ( )

donde, FS es el factor de seguridad que se determinara entre las fuerzas resistentes y las
fuerzas actuantes de la ecuacion anterior, c¢N, representa la resistencia al esfuerzo cortante
del suelo, la cual para suelos predominantemente cohesivos es determinada a partir de la
cohesion ¢ como resistencia no drenada y un factor de forma como capacidad de carga N,
por su parte, p,, es la presion vertical al nivel de desplante de la cimentacion Y q.oiindancia
es la sobrecarga ejercida por la estructura colindante y que consideraré para esta revision de
30 kPa, estos dos ultimos esfuerzos conformaran lo que se conoce como esfuerzos actuantes.

Jcolindancia
_____ _l“__ Y YV Y Y Y VY Y Y VY e e T S T e AT T A,‘I N
X “".\ ﬂ /'/
/‘

N 7%
AN Pv + Ueolindancia /
AN /

N 7

Figura 25. Esquema de la falla de fondo
Aplicando la expresion anterior, se llegd a un FS del orden de 2.40, el cual para esta revision

puede considerarse mas que satisfactorio, y por ende se podra decir que el cajon de
cimentacion cumple por falla de fondo.
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I111.2.6  Revisién por subpresion

En este apartado se realizara la revision del cajon ante efectos de subpresion, la cual se
realizard a partir del siguiente andlisis de estado de equilibrio limite.

_ AQyid;)

FS
AU

(16)

siendo A el &rea de contacto de la losa del cajon de cimentacion con el suelo, y; el peso
volumétrico de cada estrato involucrado, d; el espesor de cada estrato y U la carga hidraulica,
la cual fue considerada hasta el primer lente permeable ubicado a una profundidad
aproximada de 14 m.

Lente Permeable

L T T R S T T T B
P N I N < T
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T
U

Figura 26. Esquema de la falla por subpresion

Aplicando los conceptos previamente establecidos, se obtiene un FS en el cajon ante los
efectos de subpresion del orden de 1.80, el cual es considerado satisfactorio y por ello, se
pude decir que el cajén de cimentacién cumple por la revision de subpresion.

111.2.7 Calculo de asentamientos

Como se menciono6 previamente, el cajon aunado a las condiciones de capacidad de carga
debera cumplir con los asentamientos permitidos a corto y largo plazo tal y como se establece
en la normatividad local. Para ello realicé el analisis de asentamientos a corto y largo plazo
por separado, para posteriormente combinar los efectos simultaneamente y determinar el
asentamiento total que provocara la estructura en el suelo con el sistema de cimentacién
planteado.
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Variacién del estado de esfuerzos

Para la determinacion de los asentamientos a corto y largo plazo debera determinarse el
estado de esfuerzos, para ello y como primer paso serd oportuno realizar un anélisis de
influencias, para ello utilicé una expresion modificada de la teoria general de Boussinesq, la
cual permite determinar la influencia en cualquier punto para un area rectangular con carga
uniformemente basandose en la solucién para X = 3 en un suelo homogéneo e isoétropo, y se
expresa de la siguiente manera:

(17)

3 . sin® a ., sin*a )
b= |(sinao = 570 ) + (sing’ = T ) (01— 02) + sinps — 92) cos(oy +02))

En la siguiente figura se ilustran los argumentos de la expresion mostrada anteriormente:

Figura 27. Esfuerzo vertical en un punto debido a un area regular uniformemente
cargada (Miramontes, 2004)

A continuacion, se presenta el grafico de influencias calculado a través de la teoria de
Boussinesq hasta la maxima profundidad explorada, se puede observar en ella que, debido a
las dimensiones en planta del cajon de cimentacion, las influencias se ven muy poco
atenuadas con la profundidad, llegando a los 40 m a un valor de influencia del orden de 0.45.

Derivado de los resultados obtenidos en la figura 28, se puede concluir que la exploracion
fue insuficiente en cuanto a la profundidad, por ello, se estima que debié al menos llegar a
una profundidad de 90 m, profundidad en la que las influencias de las cargas de la estructura
se ven atenuadas en el orden del 90 %; como resultado de ello, se espera que la distribucion
de esfuerzos en la masa de suelo se vea poco disminuida hasta la profundidad explorada.
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Figura 28. Diagrama de influencias hasta la profundidad maxima de exploracién

Ya con la teoria a emplear definida para el calculo de influencias y considerando los valores
representados de influencia en la figura anterior, se determinara la influencia representativa
en cada unidad geotécnica identificada y previamente definida en el modelo geotécnico, este
calculo se realizara a través de la siguiente expresion:

~ fZZf l,dz

Z; — 721

(18)

w

siendo, I,, el valor ponderado de influencia de cada estrato, este andlisis se consideré
necesario, debido a la naturaleza de suelos compresibles del sitio, asi como los espesores que
presentan las unidades geotécnicas, para asi no cometer un mayor error de imprecision al
tomar el valor de influencia al centro de cada estrato como comunmente se calcula.

A continuacion, se muestran los estados de esfuerzos con los cuales podra estimarse
posteriormente los asentamientos en el sistema de cimentacién a corto y largo plazo, cabe
mencionar que para fines de esta tesis y dado que se desconoce la presién que ejercia la
estructura original, los estados de esfuerzos seran calculados Unicamente a partir de los
resultados obtenidos de las pruebas de laboratorio, ignorando asi la presion original ejercida
en la masa de suelo por el edificio inicial.
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Figura 29. Estado de esfuerzos totales originales y sus variaciones debidas a la
excavacion y carga de toda el area en una sola etapa

Como puede observarse en la figura anterior, se muestra la variacion del estado de esfuerzos
total, asi como el esfuerzo producto de la excavacion y por la recompresion atenuados a la
profundidad por su valor de influencias correspondientes, en los que se observa el calculo de
los mismos considerando que la excavacion y la nueva carga aplicada se realizara en una sola
etapa, sin embargo, como evidencian las dimensiones del cajon de cimentacion esto no se
Ilevard asi en obra, sin embargo, para el anélisis a corto plazo consideré apropiado realizar el
analisis bajo estas condiciones para no involucrar procesos extras como lo es el constructivo.

En la figura 30 se observa la variacion del esfuerzo efectivo inicial (a,,), €l cual fue
determinado a partir de una condicion hidrostatica del agua considerando al NAF a una
profundidad de 2.7 m; por otra parte, se determino el esfuerzo efectivo final (o) el cual
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resulta de sumar al esfuerzo efectivo inicial el incremento neto de esfuerzos, el cual resulta
de la presion ejercida por la estructura menos el esfuerzo de excavacion, por ultimo, es
posible observar el esfuerzo de preconsolidacion determinado a través de pruebas de
laboratorio, a partir de este gréafico es posible analizar la relacion directa que existe entre el
esfuerzo de preconsolidacion y el esfuerzo efectivo final, relacion que sera de gran
importancia para el calculo de asentamientos a largo plazo.

Esfuerzo, en [kPa]

0 50 100 150 200 250
0
——Esfuerzo Efectivo Inicial
——Esfuerzo Efectivo Final
5 & Esfuerzo de Preconsolidacion
10 ¢
£,
C
(D)
N
B 15
=)
2 L 2
>
Y
(@]
S
o
20
2
25
30

Figura 30. Estado de esfuerzos efectivos y el incremento asociado a la carga del edificio
Estimacion de los asentamientos a corto plazo

A partir de la variacion en el estado de esfuerzos generado por el proyecto en el subsuelo en
conjunto con las propiedades del suelo, se esperan deformaciones a corto plazo o simultaneos
al proceso constructivo de dos tipos: expansiones debidas al decremento de esfuerzos
causados por la excavacion &, y asentamientos por recompresion &y.ecomp asociados a la

aplicacion de cargas.
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Primero se determinaran los asentamientos debidos a la excavacion, para ello se podra
estimar la magnitud de este asentamiento a partir de la siguiente expresion.

Opycilyy i
Sexczz ele-_w l (19)
ti

donde, ... es el esfuerzo liberado debido a la excavacién, h; es el espesor del estrato
analizado y E;; es el modulo de elasticidad tangente inicial, aplicando estos conceptos se ha
Ilegado a una expansion por excavacion en una sola etapa del orden de 15 cm.

Ahora se determinaran los asentamientos debidos a la recompresion, para ello se empleara la
siguiente expresion.

oil,h;
6recomp = lE:]O l (20)

siendo g; el esfuerzo debido a la aplicacién de la carga representada por el peso de la
estructura incluyendo la del cajon y Es, representa al médulo de elasticidad al 50% de la
resistencia a la compresion, aplicando estos conceptos se obtuvo un asentamiento por
recompresion en una sola etapa del orden de 30 cm. De esta manera se puede estimar que los
asentamientos a corto plazo que experimentara el cajon seran del orden de 15 cm.

Como puede observarse los asentamientos inmediatos al proceso constructivo son excesivos,
estos asentamientos resultan fuertemente dependientes del procedimiento de excavacion,
tiempo y condiciones de ejecucidn, por ello podran ser mermados a través de un adecuado
procedimiento constructivo y considerando el &rea con la cual cuenta el predio, esto no sera
un impedimento para poder disminuir estos asentamientos. Deber4 tenerse presente que los
asentamientos calculados en este capitulo asumen la excavacion del cajén en una sola etapa.

Estimacion de asentamientos a largo plazo

Ya determinados los asentamientos debidos a corto plazo, seguird la estimacion de los
asentamientos a largo plazo derivados de la consolidacion en suelos arcillosos, para este caso
se tomara Unicamente la deformacion aportada por la SAS, en la cual se podran emplear dos
ecuaciones en funcion de la relacion existente entre el esfuerzo efectivo final y el esfuerzo
de preconsolidacion.

Para suelos en los que el esfuerzo efectivo final (o) sea menor a la carga de

preconsolidacion (opc) se debera considerar la siguiente expresion para el calculo de
asentamientos en esa unidad geotécnica.

S.p = i Clogai’f (21)
1+e| " Tho
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donde, 6, representa el asentamiento a largo plazo, H; es el espesor de la unidad geotécnica
analizada, e, es la relacion de vacios inicial, C, es el indice de recompresion, o, es el

esfuerzo efectivo vertical final y, por Gltimo, oy, es el esfuerzo efectivo vertical inicial.

Por su parte para estratos en los que el o, sea mayor a op¢ se debera emplear la siguiente
expresion.

H; Opc Oy
Sup = ——[C, log [ =5 + . log (£
LP 1'+90[ r Og<o;0> c Og<0Pc (22)

siendo ap la carga de preconsolidacién determinada a través de la curva de compresibilidad
en esa unidad geotécnica y C. el indice de compresion.

Aplicando los conceptos anteriores, se lleg6 a un asentamiento a largo plazo &, del orden
de 19 cm, ahora bien, considerando los asentamiento totales que se obtienen a partir de la
suma de los asentamientos a corto y largo plazo, se estima un asentamiento total del orden
de 34 cm, estos como se puede observar al comparar con los limites establecidos en la
normativa son inadmisibles, debido a que la estructura proyectada esta conformada como una
estructura con construcciones colindantes, por ello tiene un asentamiento méximo permisible
de 15 cm, y como se puede observar con los resultados obtenidos hasta el momento no se
cumple con esta condicién.

Tabla 12. Limites maximos para movimientos y deformaciones originados en la
cimentacion, establecidos en las NTC-DCC-RCDF-2017

: Construcciones aisladas <30cm
Asentamiento . .
. Construcciones colindantes <15cm
Movimientos Y.
. Emersion <30cm
verticales _ —
Velocidad del componente diferido < 1 cm/semana
Inclinacion Inclinacion . h = altura de
. .. < 100/(100+3h) por ciento i
media visible construccioén
. Distorsion angular en marcos de acero <0.006
deformaciones - —
. : Distorsion angular en marcos de concreto <0.004
diferenciales . —
Distorsion angular en muros de carga <0.002

Derivado de los anélisis realizados anteriormente, se puede observar que el Gnico criterio que
no cumple ante una revision de estados limite de servicio (ELS) son los asentamientos, esto
nos lleva a una posible solucion, la cual es aumentar la profundidad del cajon debiéndolo
llevar por el estado de esfuerzos a una compensacién casi total, sin embargo, para poder
realizar esta solucion, se tendria que llevar al cajon a una profundidad mayor, esto implica
agregar al menos una losa mas por debajo del cajén de estacionamiento, que a su vez trae
consigo una mayor carga, ademas de que debido al aumento de las presiones horizontales
sobre los muros del cajon, estos deban aumentar su espesor y por ende de igual manera
representa un aumento en la carga transmitida al suelo; considerando estos efectos en un
andlisis simplista sin mayor profundidad en el aumento de la carga real del cajon, se tendria

44 /61



que llevar al mismo a una profundidad aproximada de 5 m, esta solucion a su vez representa
la necesidad de realizar una evaluacion rigurosa del proceso constructivo del mismo.

111.3 Sistema de cimentacion mixto

Como se concluyd en el analisis previo, se deberd pensar en una solucion diferente o
complementaria al cajon de cimentacion para controlar los asentamientos excesivos que se
estan presentando en el sistema, para ello y debido a que podria resultar contraproducente
Ilevar al cajon a una profundidad mucho mayor, se ha decidido optar por una solucion mas
sencilla de realizar constructivamente hablando, esto converge en realizar un analisis para
una cimentacion mixta, la cual estara constituida por un cajon de cimentacién con pilotes.

Ahora bien, este sistema de pilotes tendra la funcion de mitigar o controlar Unicamente
asentamientos, ya que como se pudo observar, ante condiciones de capacidad de carga el
cajon de cimentacion cumple satisfactoriamente ante diferentes evaluaciones de seguridad,
como el realizado ante un analisis de esfuerzos permisibles y estados limite de falla, es por
ello que el sistema complementario estara enfocado Unicamente a dar solucion a los
asentamientos excesivos a largo plazo que presenta el cajon.

Para ello, la cantidad de pilotes tal y como lo indica el reglamento, debera ser la suficiente
para soportar la carga viva media que transmite la estructura a la cimentacion. Una ventaja
significativa de este sistema serd que podrd presentar un comportamiento acorde al del
entorno, es decir, presentara compatibilidad de asentamientos debidos a la consolidacion

regional.
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Figura 31. Corte esquematico del sistema mixto de cajon de cimentacion con pilotes
111.3.1  Andlisis del estado limite de falla
Como se mencionaba anteriormente, estos pilotes coparticipan para soportar las cargas
actuantes, esto ayuda al cajon de cimentacion a disminuir sus asentamientos. Debido a que

se considera que estos elementos estaran trabajando al limite, cualquier incremento de cargas
respecto a las de disefio debera ser absorbido por la losa del cajon de cimentacion.
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Dado que deberan ser disefiados a la falla, se empleara directamente el calculo de la capacidad
de carga de los pilotes a través de las consideraciones consignadas en las normas (anélisis de
estado limite), de modo que se satisfagan las cargas de servicio del sistema que no compense
el cajon de cimentacion, es decir, las cargas netas, para ello se deberd cumplir con la siguiente
relacion:

LQF

Ny

<R (23)

siendo ) Q F./N,, la suma de las acciones verticales ante una condicion de carga media, es
decir, seran las cargas de servicio que no compense el cajon de cimentacion, sobre el nimero
de pilotes N,,, dada la naturaleza de las cargas a considerar, el reglamento establece un factor
de carga igual a la unidad para estas solicitaciones de trabajo.

Por su parte, el segundo miembro de la expresion R representa la capacidad de carga por
punta C,, mas la capacidad de carga por friccion C; del elemento considerado en el terreno,
en este caso se determinara la capacidad de carga por pilote individual con comportamiento
predominantemente cohesivo a través de las siguientes expresiones:

Cp = (CuNcFR + pv)Ap ( 24 )
m

G = Pl ) aicuily (25)
i=1

donde, P, es el perimetro del pilote, Fy es el factor de reduccion que para esta estimacion
debera ser igual en resistencia por friccion a 0.65, sin embargo, al considerar que estos
elementos seran hincados a percusion y que en ellos se requerira de perforacion previa en los
primeros metros del pilote, se debera considerar para esos casos en la capacidad de carga por
friccién un factor de reduccién de 0.45 hasta la profundidad donde se realice la perforacion
previa, para tal efecto se considerara la perforacion previa del suelo con un didmetro no
mayor a 0.75 del ancho del pilote, por su parte, para la capacidad de carga por punta se
considerara un factor de reduccion de 0.35 como lo establece el reglamento. m es el niUmero
de estratos considerados a lo largo del fuste del pilote, a; corresponde al coeficiente de
adherencia lateral elemento-suelo del estrato i, c,; sera la cohesion aparente determinada en
un ensaye triaxial no-consolidado no-drenado en cada estrato y L;, es la longitud determinada
del pilote correspondiente al estrato i.

Para esta solucion se evaluara un sistema de pilotes cuadrados desplantados a 24 m de
profundidad, dejando asi una longitud efectiva de pilotes de 21.3 m, los cuales tendran un
ancho B de 40 cm, y una perforacién previa hasta 14 m para poder pasar los lentes arenosos
que se presentan a lo largo de la SAS sin provocar mayor afectacion a las estructuras
colindantes, por lo que, aplicando los conceptos anteriores se estima una capacidad portante
por pilote del orden de 367 kN/pilote; considerando que la estructura presenta una carga viva
media del orden de 166486 kN y que el cajon compensa una carga de 103250 kN, el sistema
debera soportar una carga aproximada de 61250 kN, requiriendo asi un total de al menos 167
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pilotes, los cuales al ser utilizados para una condicion de control de asentamientos, seran
distribuidos en planta de manera uniforme.

111.3.2 Analisis del estado limite de servicio

Al igual que en el caso del cajon como sistema de cimentacion, se debera determinar los
asentamientos a corto y largo plazo, sin embargo, dado que los mayores asentamientos se
presentardn en la SAS debido a su caracter altamente compresible, resulta préactico y ha
generado aproximaciones adecuadas para zonas lacustres en la CDMX el analisis propuesto
por el profesor E. Tamez. Este método considera que la carga se distribuye en la masa de
suelo dentro de una pirdmide truncada cuyas caras laterales tienen una pendiente de 1:4 (h:v)
desde la superficie hasta el nivel de desplante de los pilotes, adicionalmente, a partir del
desplante de los pilotes hasta el estrato que presente mayor rigidez, la relacién resulta de 1:2
(h:v). De este modo el incremento de esfuerzos se evalua a la profundidad media de cada
estrato ubicado por debajo de la punta de los pilotes.
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Figura 32. Distribucién de esfuerzos (Método E. Tamez)

Ahora bien, para el calculo de los asentamientos a corto y largo plazo se emplearan las
ecuaciones establecidas en el capitulo de asentamientos para el cajon de cimentacion, sin
embargo, bajo las condiciones establecidas en esta hipotesis el esfuerzo transmitido por los
pilotes tendra que considerarse atenuado por la distribucion piramidal de la solucion de
Tamez, para establecer esta disminucion de esfuerzos debera considerarse la siguiente
expresion:
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qestructura

Aq:(3+l_p+ﬁ)(L+l_p+ﬁ) (26)
2 2 2 2

siendo Aq el nuevo valor del esfuerzo atenuado por la distribucion de esfuerzos a estratos
profundos, q.suceurq 12 Carga vertical de la estructura, B la longitud del lado transversal del
cajon de cimentacion, L la longitud del lado longitudinal del cajon, 1,,/2 la longitud de los
pilotes afectada por la distribucion de Tamez y h/2 el espesor libre entre la punta de los
pilotes y el estrato rigido, que en este caso serd la Capa Dura.

Aplicando las expresiones previas para el calculo de asentamientos (ecuaciones 20, 21y 22),
se llega a un asentamiento aproximado de 2 cm para condiciones de corto plazo producto de
la recompresion del suelo, por su parte, se obtiene un asentamiento del orden de 12 cm para
el andlisis a largo plazo, por lo que el asentamiento total que presentara la estructura sera
aproximadamente de 14 cm, los cuales de acuerdo con el criterio establecido por la norma en
latabla 12, se indica que para construcciones colindantes el asentamiento maximo permitido
sera de 15 cm, por lo que se puede afirmar que este sistema de cimentacién ante condiciones
de ELS cumple.

111.3.3 Distribucion de pilotes

Ya analizados los diferentes criterios de evaluacion de seguridad para el disefio de las
cimentaciones, y asegurando que para el reglamento de la Ciudad de México se cumple con
el sistema ante condiciones de estados limites de fallay servicio, se establecera la distribucion
de pilotes en planta para su ubicacion.

Es importante sefialar que este analisis de distribucion de pilotes debe ser evaluado al mismo
tiempo que se realiza la designacion de la geometria del pilote (seccion transversal y
longitud), la estimacién de la capacidad de carga y el calculo de asentamientos, debido a que
la distribucion de estos elementos se debera realizar de modo tal que se logre un trabajo
individual de los pilotes, de lo contrario se debera considerar en el c&lculo de la capacidad de
carga el trabajo como grupo de pilotes.

Calculo de la separacidn entre pilotes

Como se menciond se buscara que los pilotes trabajen como elementos individuales, para
ello deberan encontrarse separados uno de otro a determinadas distancias, para el calculo de
la separacion minima entre pilotes se empleara la teoria propuesta por Tamez para un
conjunto numeroso de pilotes, esta teoria para la determinacion de la separacion entre
elementos toma en consideracion la geometria completa del pilote asi como la resistencia
aportada por el suelo como se expresa en la siguiente ecuacion.

(27)
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donde, s,,;, €s la separacion minima entre centro de pilotes, p;L es el area perimetral de un
pilote individual, R, es la relacidn de los valores medios de la resistencia al corte no drenada
de la arcilla subyacente a la base del prisma envolvente ¢, y la resistencia media no drenada
de la arcilla adyacente al fuste de los pilotes cy, y por ultimo, N, es el factor de capacidad de
carga de Skempton para una zapata rectangular en arcilla, como se expresa a continuacion.

N—514(1+OZB)(1+02Df) 28
=5 27 2 (28)

En donde las relaciones B/A'y D /B reflejan la geometria del mecanismo de falla en la base
del prisma de suelo envolvente, para este caso debera considerarse a Dy = L, es decir, la
profundidad de desplante sera la longitud del pilote.

Tras realizar esta expresion, se obtiene que la separacion minima entre centros de pilotes
deberé ser de al menos 2.1 m, para pilotes con un ancho de 40 cm, desplantados a 24 m de
profundidad. Como es posible observar, este pardmetro de separacion es aproximadamente
5.3 veces el lado del pilote, el cual como es evidente es mayor a la relacion cominmente
empleada en la préctica de 3 veces el diametro o lado del pilote, por lo tanto, esta separacion
resulta mas conservadora y sera la empleada para el sembrado de pilotes en el area del cajon.

Trabajos previos con los pilotes del sistema de cimentacidn original

Como se hizo mencion en las condiciones adicionales en el terreno, se identificaron los
pilotes que eran parte del sistema de cimentacidon de la estructura original, sin embargo, estos
no deberan convivir con el nuevo sistema de cimentacion, por ello se debera evaluar la mejor
solucién para este caso.

Como primer parametro se tendra que tomar la decision para que estos elementos no
presenten intervencién alguna con el cajén de cimentacién, para ello se presenta la siguiente
serie de soluciones:

o Extraer todos los pilotes por completo del sitio.

e Realizar un hincado a mayor profundidad de los pilotes existentes de manera que se
asegure su nula participacién con el cajén de cimentacién; sobre todo en el caso de
que llegaran a empotrarse en un estrato rigido, debido a la emersidn que presentarian
y a los problemas que traerian consigo a la losa del cajon.

e Demoler la seccidn de pilote existente de manera que se asegure su nula participacion
con el nuevo sistema de cimentacion, y rellenar la seccion hueca dejada por el pilote.

De las posibilidades planteadas, se asumié que la menos invasiva y mas sencilla de realizar
sera la opcion de demoler la seccién del pilote existente, sin embargo, para ello debera
considerarse una longitud de pilote suficiente para asegurar su nula participacion de estos
elementos en el caso de que llegaran a empotrarse en algun estrato o lente rigido. Como se
establecio en el capitulo de hundimiento regional, la velocidad del mismo se determiné del
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orden de 5 cm/afio, por lo que considerando una vida Gtil de la estructura de 50 afios, se podra
estimar una longitud de pilote del orden de 2.5 m, para el cual resultara conservador asumir
que en su totalidad se dara esta reduccion del espesor compresible de la SAS, por ello, estos
elementos deberan ser descabezados en al menos 2.5 m respecto al nivel actual en el terreno
y rellenados los huecos dejados en el paso de los mismos.

Con el proceder anterior, se asegura que los pilotes existentes no presenten participacion con
el cajon de cimentacion planteado, sin embargo, debido a la incertidumbre geométrica que
presentan estos elementos con su verticalidad, resultara prudente separar a los pilotes del
sistema original a una distancia de 2.1 m con respecto a los del nuevo sistema de pilotes,
como se obtuvo a través de la expresion de E. Tamez.

Sembrado del nuevo sistema de pilotes

Para el sembrado del sistema de pilotes nuevo, se buscara una relacion del centro de cargas
con respecto al centro de pilotes muy similar, de manera tal que se logren excentricidades
menores a 1.5%, para asegurar un correcto comportamiento del sistema de cimentacién con
la estructura, para ello se evaluara este concepto a través de la siguiente expresion.

_ldcc; — depyl

e;
L;
l

(29)

donde, e; representa la excentricidad en cualquiera de los dos sentidos de la estructura, ya
sea la direccion transversal o longitudinal, dcc; es la posicion del centro de cargas en
cualquiera de los dos sentidos de analisis, dcp; corresponde a la posicién del centro de pilotes
en la misma direccion de analisis del centro de cargas y L; es la longitud del lado analizado.

Ante los criterios expuestos, con la distribucidén que a continuacion se muestra, se llega a
valores de excentricidad del orden de 0.97 y 0.1 %, en la direccion longitudinal y transversal,
respectivamente.

A continuacion, se muestra la distribucion definitiva del sistema de pilotes, donde se resalta
en color rojo la huella del cajon de cimentacion, la separacion entre pilotes, el nimero total
de elementos que componen al nuevo sistema de cimentacién, asi como los pilotes que
forman parte del sistema de cimentacion de la estructura original y, por ultimo, se muestra
en color verde la sombra de las nuevas estructuras que conformaran al nuevo proyecto.
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V.

CONCLUSIONES

v

Como se pudo observar en este trabajo, todos los calculos para poder llegar a una
solucion de cimentacion estan sujetos a una correcta caracterizacion del suelo de la
zona de estudio, por ello serd importante revisar cumplir con los lineamientos
establecidos en la normativa local para asi al menos contar con la informacion
necesaria para realizar un correcto analisis de la cimentacion, sin embargo, siempre
sera recomendable realizar todas las pruebas posibles en el sitio para asi realizar una
correcta caracterizacion del sitio.

Serd importante que una vez se tenga el modelo geotécnico, se pueda verificar la zona
que previamente se idealiza conforme al plano de zonificacion geotécnica propuesto
por el reglamento, para asi cumplir con una investigacion del subsuelo acorde al
proyecto y sus condiciones en sitio, a su vez, resultara siempre beneficioso para los
proyectos ser lo més rigurosos posibles en la cantidad y profundidad de los sondeos
que se realicen para asi conocer con certeza las condiciones reales del sitio.

Como se hacia mencion en el inicio, la solucion del sistema de cimentacion puede ser
orientativo a partir de las condiciones estratigraficas del sitio, como lo es su
zonificacion, o bien, realizar revisiones a partir de sus caracteristicas arquitectonicas
y estructurales iniciales, ello serd4 de gran ayuda para iniciar un primer analisis o
propuesta del sistema de cimentacion.

En determinados casos como es este proyecto, se tiene un sistema de cimentacién por
analizar debido a las caracteristicas arquitectdnicas del proyecto mismo, como lo fue
en este caso el semisotano que se tiene en la estructura y que sirve como primer punto
de partida para el analisis de un sistema de cimentacion con cajon.

Como se menciona en los alcances de este trabajo, el analisis de esta cimentacion,
esta confinado a un andlisis puramente estatico, sin embargo, siempre sera preferible
de ser posible realizar un analisis dinamico de la misma, a su vez, siempre sera
recomendable realizarlo a traves de pruebas dindmicas realizadas en el sitio y no
sesgarse a un analisis a través de correlaciones con métodos convencionales de
exploracion como lo es el SPT o el CPT que podrian dar resultados no muy
aproximados al comportamiento real del sistema.

Seré prudente en el analisis de un sistema de cimentacion, realizar varias evaluaciones
de seguridad, para asi garantizar un correcto comportamiento de la cimentacion, estos
podran ser realizados a través de analisis de esfuerzos permisibles, estados limite,
métodos numéricos o bien, analisis de probabilidad de falla, como se pudo ver en este
trabajo, se limito al analisis por esfuerzos permisibles y estados limite.

En el caso de este trabajo, se considerd la revision de los estados limite establecidos

en la normativa local, sin embargo, no podran ser considerados como método de
disefio en ninguna circunstancia, ya que como se hace mencién en las mismas estas
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no deberan ser empleadas como manual de disefio, sin embargo, se debera asegurar
el cumplimiento de estas ante condiciones limite de falla y de servicio.

En el analisis realizado para verificar la condicion del cajon de cimentacion, se pudo
observar que ante condiciones de capacidad de carga ya sea por revisiones de
esfuerzos permisibles o bien revision de estados limite, se cumple satisfactoriamente
ante condiciones de carga estaticas como sismicas, sin embargo, por parte del estado
limite de servicio, se pudo observar que no se cumplen las condiciones establecidas
en el reglamento, por lo que se llega a la conclusién de que el cajon de cimentacion
propuesto a 2.7 m de profundidad no es suficiente para el cumplimiento de dicha
condicion.

Derivado de la condicion del cajon ante el ELS, se tuvo que realizar una nueva
propuesta de cimentacion, que fuese capaz de satisfacer un anélisis de estados limite
de servicio, o bien, como resultado del analisis del cajon de cimentacion, se planted
un sistema de cimentacion complementario que satisficiera los criterios de
asentamientos establecidos en el reglamento.

A su vez, cualquier propuesta de sistema de cimentacion debera presentar un buen
comportamiento con respecto al entorno, con esto quiero decir, que debera presentar
una compatibilidad de movimientos del subsuelo debidos a la consolidacion regional
(hundimiento regional), la cual se estimo a lo largo del trabajo con una velocidad
aproximada de 5 cm/afio, por lo que la solucion gque se adoptara debera ser compatible
con este fendbmeno.

El sistema de cimentacion definitivo fue el establecido por un cajén de cimentacion
complementado por pilotes que ayudaran a disminuir los efectos de asentamientos en
el sitio, debidos a la carga estructural que se le transmitira.

El sistema planteado consiste basicamente en un cajon de cimentacion desplantado a
2.7 m de profundidad, con un total de 167 pilotes los cuales tendran una geometria
cuadrada de 40 cm por lado, desplantados a una profundidad de 24 m, distribuidos
con una separacion entre centro de pilotes de al menos 2.1 m y estos elementos
deberan ser hincados a percusion con una perforacion previa que ayude a proteger a
las colindancias de 14 m.

En este tipo de trabajos sera prudente realizar un monitoreo constante de las
colindancias previo, durante y posterior a la construccion del sistema de cimentacion,
gue permitan de manera oportuna realizar una modificacion al sistema para asi afectar
lo menos posible a las estructuras colindantes|.
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V1. ANEXOS

VI.1 Perfiles estratigraficos PANDA

A continuacion, se muestran los perfiles estratigraficos PANDA determinados en sitio, con
los cuales se construyo el perfil completo mostrado en la figura 18.

MKE, INGENIERIA DE SUELOS, S.A. DE C.V.
SONDEO DE PENETRACION DINAMICA

PROYECTO: EDIFICIO PESTALOZZI

SONDEO: PA-1 UTM: 483408,2145417 FECHA: JULIO, 2019
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Figura 34. Perfil estratigrafico PA-1
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MKE, INGENIERIA DE SUELQOS, S.A. DE C.V.
SONDEO DE PENETRACION DINAMICA

PROYECTO: EDIFICIO PESTALOZZI

SONDEOQO: PA-2 UTM: 483394,2145416 FECHA: JULIO, 2019
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Figura 35. Perfil estratigrafico PA-2
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MKE, INGENIERIA DE SUELQOS, S.A. DE C.V.
SONDEO DE PENETRACION DINAMICA

PROYECTO: EDIFICIO PESTALOZZI

SONDEOQO: PA-3 UTM: 483408,2145405 FECHA: JULIO, 2019
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Figura 36. Perfil estratigrafico PA-3
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MKE, INGENIERIA DE SUELQOS, S.A. DE C.V.
SONDEO DE PENETRACION DINAMICA

PROYECTO: EDIFICIO PESTALOZZI

SONDEO: PA-4 UTM: 483392,2145390 FECHA: JULIO, 2019
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Figura 37. Perfil estratigrafico PA-4
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MKE, INGENIERIA DE SUELOS, S.A. DE C.V.

SONDEO DE PENETRACION DINAMICA

PROYECTO: EDIFICIO PESTALOZZI

SONDEO: PA-5 UTM: 483389,2145405 FECHA: JULIO, 2019
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Figura 38. Perfil estratigrafico PA-5




MKE, INGENIERIA DE SUELOS, S.A. DE C.V.

SONDEO: PA-6
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UTM: 483379,2145398 FECHA: JULIO, 2019
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Figura 39. Perfil estratigrafico PA-6
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