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Introduccion

INTRODUCCION

Debido a las necesidades que requiere hoy en dia la Ciudad de México con una
poblacion en constante crecimiento, se ve en la necesidad o en la exigencia de la
creacion de nueva infraestructura, en donde los ingenieros se enfrentaran a
enormes inconvenientes, lo cual deberan de estar al tanto de la problematica de la
estabilidad de la arcilla de la Ciudad de México, ya que presenta una alta
compresibilidad y una baja resistencia al esfuerzo cortante. Haciendo que estas
propiedades se distingan de otros suelos plasticos. Las investigaciones
desarrolladas en las ultimas décadas, sobre el estudio de la arcilla bajo condiciones
estaticas y dinamicas, han permitido obtener resultados de las propiedades del
suelo, Por ejemplo, se ha establecido la gran capacidad de los depdsitos arcillosos
para amplificar las ondas sismicas, debiéndose esto, a que se comportan como un
material elastico, aun cuando sufran deformaciones relativamente grandes.

El presente documento comprende del estudio del comportamiento del suelo
teniendo como interés la reaccion de cémo trabajara cuando se le aplique carga, en
el cual se considera construir un edificio cuya estructura constara de 5 niveles y un
sé6tano. La superestructura tendra un nivel maximo de 13.00 m sobre nivel de
banqueta, y tendrd un area de 344.24 m?con un area de estacionamiento de 108.12
m?; el cual estara ubicado en la zona de lago.

Conocido el proyecto, se debera de realizar tanto el calculo como el disefio del
edificio para asi conocer la carga que sera transmitida al subsuelo, en el documento
se abordo la necesidad de realizar una cimentacion compensada, que para todo
ingeniero (Zeevaert, 1959) se refieren como el peso de la estructura debera ser
equilibrada por el peso del suelo removido.

Siendo asi la importancia de la cimentacion compensada comprende que, el suelo
no presente una reaccion a la expansion, al mismo tiempo, de reducir los esfuerzos
efectivos que se producen en el suelo para tener un asentamiento permitido, en
condiciones tales que cumplan con los estados limite de servicio y falla sin que la
estructura presente algun dafio ya que se encuentra desplantado sobre un terreno
arenoso-arcilloso y el nivel de agua freatica (NAF), se encuentra a 2.50mts de
profundidad.

Por lo que el ingeniero ha de ser capaz de entender el comportamiento de los
diferentes tipos de suelos que se encuentran en el Valle de México, donde gran
parte el tipo de suelo que predomina son las arcillas siendo estas las que presentan
un asentamiento mayor.

Como consecuencia y para fines del proyecto es importante conocer las
caracteristicas y propiedades mecanicas del subsuelo, para cimentar la edificacién,
teniendo como estudios realizados pruebas de campo y de laboratorio.



Objetivo

OBJETIVOS

El objetivo general de esta investigacion es el:

Disefio de una cimentacion compensada que sea capaz de soportar la presion que
ejerce sobre el suelo, tomando en consideracion la zona en la que se va a desplantar
(zona de lago).

El estudio tiene los objetivos especificos:

1) Realizar las pruebas necesarias para clasificar y determinar las
caracteristicas del suelo con que se va a trabajar.

2) Determinar la expansion de fondo por excavacion para un cajon de
cimentacion, utilizando la ley de Hooke.

3) Determinar el asentamiento inmediato para el cajon de cimentacion,
mediante la ley de Hooke.

4) Calcular el asentamiento diferido segun la metodologia del M.I. Deméneghi.

5) Calcular la capacidad de carga de falla y de servici6.

Al momento de utilizar las curvas de consolidacion (prueba de odometro), se
esperan obtener valores confiables, que permitan calcular los asentamientos
originados por el edificio, asi lograr no superar los asentamientos permitidos.

El propésito de este trabajo es proporcionar a los interesados en el tema una
metodologia que les permita contar con una herramienta que facilite el
entendimiento del disefio geotécnico de una cimentacién compensada, al sustituir
en su totalidad el peso del suelo por el peso de la estructura.

Xi



Antecedentes Geologicos

CAPITULO 1: ANTECEDENTES GEOLOGICOS

1.1 Caracteristicas geoldgicas y geotécnicas

Como resultado de los sondeos realizados histéricamente se puede observar la
compleja estratigrafia que comprende la zonificacion del subsuelo. La exploracion
de éste, mediante el uso del cono eléctrico y el muestreo inalterado ha permitido la
definicion de perfiles mas precisos y la realizacion de estudios eficientes y
econdémicos principalmente en la zona de lago y transicion.

Al respecto de estas zonas y en relacion con las propiedades mecanicas de sus
suelos, ocurre una constante disminucion de la compresibilidad y un aumento de la
resistencia al corte, estos fendbmenos que acontecen en pocos afios y aln en meses
se presentan como consecuencia de lo siguiente:

a) El bombeo profundo para el abastecimiento de agua potable.
b) El efecto de sobrecarga de antiguos rellenos superficiales.

c) El peso de las estructuras.

d) El abatimiento del nivel freatico por bombeo superficial.

Todo esto hace que la informacién sobre las propiedades mecanicas sea necesario
actualizarse.

Todo lo anterior origina que la informacion sobre las propiedades mecanicas de los
suelos deba ser actualizada constantemente, esto se lograr4 tomando como base
el mejoramiento de las técnicas de campo, de laboratorio y de instrumentacion,
sobre todo en aquellos aspectos que se desarrollan a corto plazo que a continuaciéon
se enlistan:

a. Definir la estratigrafia y propiedades mecéanicas de la costra superficial.

b. Mejorar la técnica del cono eléctrico.

c. Reducir el remoldeo y fisuracion de las muestras inalteradas de suelos
blandos.

d. Muestrear en seco los suelos de bajo contenido de agua.

e. Disminuir el costo de la instrumentacion de campo.

1.1.1 Generalidades

Para comprender la naturaleza geoldgica de los depoésitos sobre los que se edifica
la Ciudad de México, es necesario tomar en cuenta las siguientes consideraciones:

1.1.2 Marco geoldgico

La cuenca de México estd representada por los basaltos de la sierra de
Chichinautzin, los rellenos del vaso estan constituidos en su parte superior por
arcillas lacustres y en su parte inferior por clasticos derivados de la accion de rios,

12



Capitulo 1

arroyos, glaciares y volcanes (figura 1), el conjunto de rellenos contiene capas de
cenizas y estratos de pomez, producto de las erupciones volcanicas durante el
altimo medio millon de afios (era Pleistoceno superior).

Derivado de la meteorizacion de los depdsitos volcénicos, fluviales, aluviales y
glaciales; hoy estos suelos se transforman en paleosuelos o tobas llevando el sello
del clima donde fueron formados, siendo a veces amarillos, producto de ambiente
frios y otras veces cafés y hasta rojizos producto de ambientes moderados a
subtropicales, sobre este complejo relleno ha crecido la Ciudad de México,
Tenochtitlan.

@ARCILLAS LACUSTRES @ DEPOSITOS CLASTICOS @ SIERRA DEL CHICHINAUTZIN

Figura 1 Esquema geoldgico general del Valle de México

El principal problema con el que se encontraron sus pobladores fue enfrentar las
caracteristicas dificiles del relleno central para llevar a cabo sus construcciones.

Hacia la primera mitad de este siglo, los edificios y obras se fueron desplantando
sobre los rellenos correspondientes al borde de la planicie, compuestos de
sedimentos transicionales (figura 2 y 3), sin embargo, no fue hasta la segunda mitad
del siglo XXI que la urbe se ha extendido ain mas subiendo a los extensos flancos
occidentales de la cuenca espacio de volcanes de la sierra conocido como las
Lomas, en la que sus depdésitos clasticos difieren de los depdsitos arcillosos
superficiales.

13
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Figura 3 Esquema geoldgico general de la transicion lomas-planicie fuera de un
“delta” aluvial

1.1.3 Marco paleoclimético

El clima uniformemente célido y desértico del Plioceno, cedio al clima cambiante del
Pleistoceno, este cambio comenzd con ligeras oscilaciones de periodos calurosos
a frios, que se acentuaron hasta el inicio de las primeras glaciaciones., de lo anterior
se derivo que la cuenca de México, desde su cierre en el sur por los basaltos de la
sierra del Chichinautzin, haya pasado por dos periodos de glaciacion conocidos
como lllinois y Wisconsin y dos interglaciales, el Yarmouth y el Sangamon.

Hay que sefialar que estas manifestaciones glaciales sobreyacen a secuencias de

suelos rojos del tipo interglacial, que define a los fenébmenos de origen glacial como
pertenecientes a la tercera glaciacion.
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Capitulo 1

Uno de los productos tipicos acompafiado de la existencia de glaciares son los
suelos edlicos, las llamadas brisas del valle y montafia, que se desarrollan hoy en
dia en la cuenca, se acentuaron principalmente durante los climas glaciales; en
algin momento debido a los fuertes vientos acarrearon importantes volimenes de
particulas finas de polvo volcanico alterado al Valle. Cuando este polvo llamado
loess se precipitaba en el lago, se hidrataba facilmente creando las conocidas
arcillas lacustres del Valle; producto principal de la alteracién fisico-quimica de loess
glacial.

1.1.4 Marco vulcanolégico

Todo material contenido en los depdésitos de la cuenca del Valle de México es directa
o indirectamente de origen volcanico.

De origen volcénico directo son: las lavas de los domos pliocénicos del cerro de
Chapultepec y del cerro del Tepeyac, también las lavas, brechas tezontles y cenizas
del Pefion del Marqués. Este complejo volcan con calderas mdltiples, estuvo activo
desde finales del Plioceno, produciendo en un lapso de dos a tres millones de afios
erupciones pumiticas de gran volumen.

De origen volcanico indirecto son: las acumulaciones de polvo edlico. Las regiones
volcanicas de por si abundan en detritos finos derivados de cenizas volcénicas. El
viento levanta este polvo y lo transporta a veces a grandes distancias, si el viento
los deposita en laderas durante periodos de clima frio, se transforma en suelos
inmaduros que con el transcurso del tiempo se convierten en tobas amarillas que
tanto abundan en las Lomas.

Por el contrario, si se depositan en un lago (por ejemplo, el lago de Texcoco), sus
particulas se hidratan transformandose en arcillas, si se asientan durante un
interglacial, cuando impera un clima relativamente caliente, se producen suelos con
coloides, estos suelos con el tiempo se transforman en tobas rojizas arcillosas.

1.2 Estratigrafia general

En 1959, Marsal y Masari presentaron la primera zonificacion de los suelos del Valle
de México, cuya estratigrafia se ha ido actualizando abarcando areas que incluyen
el crecimiento de la ciudad con datos de diferentes proyectos. Mismo plano que se
incorporo a las Normas Técnicas para el Disefio de Cimentaciones del Reglamento
de Construcciones del Distrito Federal entr6 en vigor en octubre del 2004. La
Comision de Vialidad y Transporte Urbano (COVITUR) con el fin de proporcionar
una zonificacidn geotécnica mas detallada, propuso un plano como se muestra en
la figura 4, la cual representa una recopilacion actualizada hasta el afio 1987 con
datos derivados de un buen nimero de sondeos de cono eléctrico que precisan
mejor las ubicaciones de las zonas consolidadas de las arcillas del lago.
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Figura 4 Zonificacion geotécnica de la Ciudad de México (Santoyo y otros, 2005)
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Capitulo 1

1.3 Depasitos de lago

Los depdsitos de la planicie del Valle de México se conocen como depdsitos del
lago, que unicamente es valido en ciertos tiempos geoldgicos con condiciones
climaticas que propicien la existencia de un lago.

La formacién de un lago se encontraba dominada por el factor de equilibrio entre la
temperatura ambiental, es decir, si el clima se enfriaba, se formaba un lago; si se
calentaba, el lago disminuia y hasta desaparecia, dando como resultado
transgresiones y regresiones lacustres, asi como la depositacion de arcillas o
formacion de suelos.

1.3.1 Proceso de formacién de los suelos

Los suelos arcillosos blandos son la consecuencia del proceso de depésito y de
alteracion fisicoquimica de los materiales edlicos, aluviales y de las cenizas
volcanicas en el ambiente lacustre, el proceso sufrié largas interrupciones durante
los periodos de intensa sequia, en los que el nivel del lago bajo y se formaron
costras endurecidas por deshidratacion o por secado solar, las cuales fueron
provocadas por la actividad volcanica, que cubri6é toda la cuenca con mantos de
arenas basalticas y pumiticas; eventualmente, en los periodos de sequia ocurria
también una erupcion volcanica que formaba costras duras cubiertas por arenas
volcanicas.

Este proceso formé estratos de arcilla blanda separados por lentes duros de limos
y arcillas arenosas, por las costras secas y por arenas basalticas o pumiticas
producto de las emisiones volcanicas. Debido a la deshidratacién solar, los
espesores de las costras alcanzan su mayor espesor hacia las orillas del vaso y
pierden importancia y aun llegan a desaparecer al centro del mismo. Este proceso
se observa en el vaso del antiguo lago de Texcoco, con escasos Yy breves periodos
de sequia, que dependiendo de la localizacion e historia de cargas de la zona, se
puede dividir en tres subzonas.

1311 Lago virgen

Corresponde al oriente del lago, cuyos suelos practicamente han mantenido sus
propiedades mecanicas desde su formacion; sin embargo, el reciente desarrollo de
esta zona de la ciudad, esta incrementando las sobrecargas en la superficie y el
bombeo profundo.

1.3.1.2 Lago centro |

Esta asociada al sector no colonial de ciudad, que se desarroll6 a partir de principios
de este siglo y ha estado sujeto a sobrecargas generadas por construcciones
pequefias y medianas; las propiedades mecéanicas del subsuelo en esta subzona
representan condicion intermedia entre el lago virgen y el lago centro Il
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1.3.1.3 Lago centro Il

Esta subzona corresponde con la antigua traza de la ciudad, donde la historia de
cargas aplicadas en la superficie ha sido muy variable, provocando las siguientes
condiciones extremas:

a. Arcillas fuertemente consolidadas por efecto de rellenos y grandes
sobrecargas de construcciones aztecas.

b. Arcillas blandas, asociadas a lugares que han alojado plazas y jardines
durante largos periodos de tiempo.

c. Arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales. Asimismo, el intenso
bombeo para surtir de agua a la ciudad se refleja en aumento general de la
resistencia de los estratos de arcilla por efecto de la consolidacion inducida.

1.3.2 Evolucion de las propiedades mecanicas

1.3.21 Consolidaciéon natural

El proceso de formacion de los suelos implico que se consolidaran bajo su propio
peso, excepto en las costras duras, que se preconsolidaron fuertemente por
deshidratacion o secado solar y que en su parte inferior formaron una zona
ligeramente preconsolidada. Considerando que la masa de suelo predominante era
muy blanda y normalmente consolidada, la variacion de su resistencia al corte con
la profundidad debio6 ser lineal y seguramente muy similar en cualquier punto del
lago. Es factible que en el lago de Texcoco, que practicamente no sufrié etapas de
sequia, y donde el contenido salino de sus aguas era mas alto, las arcillas fueran
mas blandas y compresibles que en el resto de la cuenca.

1.3.2.2 Consolidacion inducida

El desarrollo urbano en la zona lacustre de la cuenca de México ha ocasionado un
complejo proceso de consolidacion en el que se distinguen los siguientes factores:

e La colocacion de rellenos desde la época precortesiana, necesarias para la
construccion de viviendas.

e La apertura de tajos y tuneles para drenaje de aguas pluviales y negras,
provoco el abatimiento del nivel freatico, lo que incremento el espesor de la
costra superficial y consolidar la parte superior de la masa arcillosa.

e La extraccion de agua del subsuelo, ha venido consolidando a las arcillas,
desde los estratos profundos a los superficiales.

e La construccion de estructuras.

1.3.2.3 Resistencia al corte
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La resistencia cortante de una masa de suelo es la resistencia interna por area
unitaria que la masa de suelo ofrece para resistir la falla y el deslizamiento a lo largo
de cualquier plano dentro de él. Los ingenieros deben entender la naturaleza de la
resistencia cortante para analizar los problemas de la estabilidad del suelo.

Mohr (1900) presentd una teoria sobre la ruptura de los materiales. Esta teoria
afirma que un material falla debido a una combinacion critica de esfuerzo normal y
esfuerzo cortante, y no solo por la presencia de un esfuerzo maximo normal o bien
de un esfuerzo méaximo cortante sobre un plano de falla.

1.3.3 Caracteristicas estratigraficas

1.33.1 Costra superficial (CS)

Estrato integrado por tres subestratos, con materiales naturales cubiertos con un
relleno artificial heterogéneo:

e Relleno artificial (RA). Se trata de restos de construccion y relleno
arqueoldgico, cuyo espesor variaentre 1y 7 m.

e Suelo blando (SB). Serie de depositos aluviales blandos con lentes de
material eodlico intercalados.

e Costra seca (CS). Se form6 como consecuencia de un abatimiento del nivel
del lago, quedando expuestas algunas zonas del fondo a los rayos solares.

1.3.3.2 Serie arcillosa lacustre superior

La estratigrafia de lago se encuentra entre la superficie y la llamada Capa Dura, es
muy uniforme y se pueden identificar cuatro estratos principales de acuerdo a su
origen geoldgico y a los efectos de la consolidacion inducida por sobrecargas
superficiales y bombeo profundo, contiene lentes duros considerados estratos
secundarios, y tiene un espesor entre 25 y 50 m aproximadamente.

Caracteristicas de los estratos que integran esta serie arcillosa:

e Arcillas preconsolidadas superficiales (PCS). Las sobrecargas y rellenos
provocaron un proceso de consolidaciéon que transformdé a los suelos
normalmente consolidados, localizados por debajo de la costra superficial
CS, en arcillas preconsolidadas.

e Arcillas normalmente consolidadas (NC). Se localiza por debajo de la
profundidad hasta la que afectan las sobrecargas y por arriba de los suelos
preconsolidados por el bombeo profundo, éstos suelos se han identificado
normalmente consolidados para las sobrecargas actuales porque aun estas
arcillas han sufrido un proceso de consolidacién a partir de su consolidacion
inicial.
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e Arcillas preconsolidadas profundas (PCP). El bombeo ha generado un
fendmeno de consolidaciéon en las arcillas profundas, mas significativo que
en las superficiales.

e Lentes duros (LD). Los estratos de arcilla estan interrumpidos por lentes
duros como son costras de secado solar, arena o vidrio volcanicos; estos
lentes se utilizan como marcadores de la estratigrafia.

1.3.3.3 Capa dura

Es un depdsito heterogéneo en el que predomina material limo arenoso con lentes
de arcilla y ocasionales gravas, tiene una cementaciéon muy variable en la zona
central del lago que no llego a secarse, hasta alcanzar a unos 5 m en lo que fueron
orillas del lago. Este estrato se desarroll6 en el periodo interglacial Sangamon, que
se caracterizo por ser un periodo de sequia y calor.

1.3.34 Serie arcillosa lacustre inferior

Es una secuencia de estratos de arcilla separados por lentes duros, el espesor de
este estrato es de unos 15 m al centro del lago.

1.3.35 Depdsitos profundos

Es una serie de arenas y gravas aluviales limosas, cementadas con arcillas duras y
carbonatos de calcio; la parte superior de estos depdsitos, de uno a 5 m, estd mas
endurecida, abajo de la cual se encuentran estratos menos cementados y hasta
arcillas preconsolidadas.

En el siguiente diagrama se puede observar el orden de la estratigrafia arriba
mencionada.

-Costra Superficial
L -Arcillas preconsolidadas superficiales
Estratos Principales . .
-Arcillas normalmente consolidadas

-Arcillas preconsolidadas profundas

ESTRATIGRAFIA

ENTRE LA N
SUPERICIE Y LA -
CAPA DURA
-Capas de secado solar
Estratos Secundarios -Lentes de arena volcanica
-Lentes de vidrio volcanico
&

Teniendo claros los conceptos geoldgicos y litolégicos que se han abordado
anteriormente es relativamente sencillo interpretar los depdsitos lacustres, para
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identificar que el clima de la cuenca de México ha sido resultado directo de los
cambios producidos por estos factores, y que a su vez se pueden apreciar en la
secuencia estratigrafica de los depdsitos del lago.

En la figura 5 se muestra de forma sintética la interpretacion de dicha estratigrafia.
1.4 Depasitos de transicion

Los depdsitos de transicion forman una franja comprendida entre las zonas que
divide los suelos lacustres de las sierras que rodean el Valle (lomas) y de los
volcanes que sobresalen en la zona de lago. Estos materiales arcillosos en un
ambiente lacustre con suelos gruesos de origen aluvial, se clasifican de acuerdo al
volumen de clasticos que fueron arrastrados por las corrientes hacia el lago estos
depdsitos lacustres van cambiando a medida que se acercan al pie de Las Lomas;
lo que ocurre es que entre las arcillas lacustres van intercalandose capas de suelos
limosos, cuerpos de arena fluviales y, en ciertos casos, en la desembocadura de
arroyos y rios, importantes depdésitos de gravas y boleos, las aportaciones fluviales
de las lomas, se deposita especialmente en el quiebre morfolégico lomas-planicie
(figura 6).

De esta manera se generaron dos tipos de transiciones: interestratificada y abrupta.
En el caso de los clasticos fluviales y aluviales se acumulaban consecuentemente
y se interestratificaban localmente con la serie arcillosa lacustre, superior puede
decirse que las caracteristicas estratigraficas de la parte superior de la transicion
son similares a la subzona de lago centro | o centro Il, debido a las siguientes
caracteristicas:

a. La costra superficial esta formada esencialmente por depdsitos aluviales de
capacidad de carga no uniforme.

b. Los materiales compresibles se extienden a profundidades méaximas de
orden de 20 m.

c. Existe interestratificacion de arcillas y suelos limoarenosos.

d. Se presentan mantos colgados.
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Figura 5 Estratigrafia de la planicie lacustre
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Figura 6 Estratigrafia de la zona de transicion

1.4.1 Condicion interestratificada del poniente

Se presenta en los suelos que se originaron al pie de barrancas, donde se
acumularon los acarreos fluviales que descendieron de las lomas a la planicie y se
extendieron hasta la arcilla del antiguo lago Texcoco, formando intercalaciones de
arcillas lacustres con arenas y gravas de rio.

Esta transicion se puede dividir en dos subzonas, en funcién de su cercania a la
zona de las Lomas y sobre todo al espesor de los suelos relativamente blandos, el
proceso de formaciéon de estos, varia segun el clima prevaleciente en cada época

geoldgica (figura 7).
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Figura 7 Transicion interestratificada angosta

14.1.1 Transicion alta

Subzona de transicibn mas préxima a las Lomas, presenta irregularidades
estratigréficas producto de los depositos aluviales, bajo estos materiales se
encuentran estratos arcillosos que sobreyacen a los depdsitos propios de las
Lomas.

1.4.1.2 Transicion baja

Corresponde a la transicién vecina a la zona de Lago; aqui se encuentra la serie
arcillosa superior con intercalaciones de estratos limoarenosos de origen aluvial que
se depositaron durante las regresiones del antiguo lago.

1.4.2 Condicién abrupta cercana a los cerros

Esta condicidn se identifica en el contacto entre los rellenos de la cuenca y los cerros
gue sobresalen de dicho relleno a manera de islotes; en este caso, los depdsitos
aluviales al pie de los cerros son practicamente nulos, lo cual origina que las arcillas
lacustres estén en contacto con la roca (figura 8).

La estratigrafia tipica de estas zonas esta integrada por la serie arcillosa lacustre

interrumpida por numerosos lentes duros de los materiales erosionados de los
cerros vecinos.
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Figura 8 Transicion abrupta de islote a depdésitos lacustres, fallas y fosas por
gravedad

En estas zonas donde la consolidacion de los suelos estd muy avanzada, se
desarrollan fisuras superficiales que profundizan hasta mas de 20 m.

1.5 Depositos de las lomas

La zona de las Lomas esta formada por las serranias que limitan a la cuenca al
poniente y al norte, ademas de los derrames del Xitle al suroeste; en las sierras
predominan tobas compactas de cementacién variable, depdsitos de origen glacial
y aluviones. Por su parte, en la zona del Pedregal (Xiltle), los basaltos sobreyacen
a las tobas y depdsitos fluvioglaciales y glaciales mas antiguos.

1.5.1 Zona poniente

1511 Sierra de las cruces

Se formo a partir del Plioceno Superior hasta el Pleistoceno Superior (Sangamon).
Varios volcanes andesitico-daciticos componen esta sierra, los cuales se
caracterizan por la acumulacion de materiales piroclasticos producidos en periodos
de actividad explosiva; subsecuentemente estos fueron retransportados por agua,
aire y hielo.

Producto de las erupciones y durante la formacion de las Lomas se pueden observar
los siguientes elementos litolégicos.

e Horizontes de cenizas volcanicas.

e Capas de erupciones pumiticas. Correspondientes a la actividad volcanica
de mayor violencia, depositados como lluvia en estratos de gran uniformidad
hasta lugares muy distantes del crater.
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e Flujos piroclasticos (nuées). De grandes volumenes de grava, bloques y
arena (arenas azules, arenas rosas, cuquita).

e Lahares calientes. Correspondientes a corrientes impulsadas por gases y
agua condensada, estan asociadas a erupciones de flujos piroclasticos.

e Lahares frios. Son acumulaciones de material piroclastico arrastrado en
corrientes lubricadas por agua de lluvias torrenciales.

e Avalanchas ardientes.

e Depositos glaciales.

e Depositos fluvioglaciales. Producto del arrastre del agua que se derrite y sale
del glacial.

e Depositos fluviales. Correlacionables con la formacion clastica aluvial del
relleno de la Cuenca de México.

e Suelos. Producto de la alteracion de las distintas unidades litologicas, de
cenizas y acumulaciones de polvo edlico. Son de color rojo cuando estan
asociados a climas humedos calientes, de color amarillo y subdesarrollados
cuando son producto de climas aridos y frios.

Todos estos materiales presentan condiciones irregulares de compacidad y
cementacion, que determinan la estabilidad de las excavaciones en esta zona.

Tobas y lahares fracturados. Estos materiales pueden presentar fracturas en
direcciones concurrentes que generen bloques potencialmente inestables, estos
blogues pueden activarse bajo la accién de un sismo o por efecto de la alteracion
de las superficies de fracturamiento, al estar sometidos a un humedecimiento
producto de la infiltracion de escurrimientos no controlados.

Depositos de arenas pumiticas y lahares de arenas azules. Estos suelos estan en
estado semicompacto y se mantienen en taludes verticales debido principalmente a
la cohesion aparente generada por la tensidon superficial asociada a su bajo
contenido de agua; por tanto, el humedecimiento o secado de estos materiales
puede provocar la falla de los cortes.

Lahares poco compactados y depdsitos glaciales y fluvioglaciales. Depdsitos que
presentan una compacidad y cementacion muy erratica, por lo que la erosion de
origen edlico y fluvial tiende a generar depdsitos de talud crecientes, que soélo
detienen su avance cuando alcanzan el angulo de reposo del suelo granular en
estado suelto.

Los principales agentes de activacion son el agua y el viento, por lo tanto, es
necesario proteger estos materiales contra un intemperismo prolongado.

151.2 Pedregal del Xitle

Del cerro del Xitle descendi® una extensa colada de lavas basalticas; sus
numerosos flujos cubrieron las Lomas al pie del volcan avanzando hasta la planicie
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lacustre. Las lavas descendieron sepultando dos valles antiguos; uno en el sur y
otro en el norte.

Por otra parte, también puede asegurarse que antes de que las lavas del Xitle
cubrieran el sitio, este valle fue inundado por otras coladas lavicas que presentan
discontinuidades como fracturas y cavernas. La estabilizaciéon de excavacion en
estos basaltos debe de analizarse en funcion de los planos principales de
fracturamiento y no de resistencia intrisica de la roca; en la figura 9 se ilustra la
estratigrafia descrita.

NNW
SSE

L Sierra

. . Xochitepec
‘3 \\ —

Fosa del
chichinautzin

1 Aluvion 4 Tobas, arenas azules y depésitos fluviales
2 Basaltos Pedregal del Xitle 5 Acarreos caoticos, fluvioglaciales

3 Basaltos Chichinautzin 6 Formacion Tarango (flujos piroclasticos Cuquita

Figura 9 Seccién Chichinautzin-lomas cortando el pedregal de San Miguel

Los accidentes que se observan en las coladas de basalto son principalmente
fracturas que pueden formar bloques independientes y desarrollar un mecanismo
de falla:

e Burbujas grandes o pequefas; las primeras son cavidades por si solas,
mientras que las segundas constituyen zonas porosas débiles.
e Vacios entre coladas; son cavidades lenticulares.

1.5.2 Zona norte
Region que corresponde a la sierra de Guadalupe, se integra principalmente por
rocas volcanicas daciticas y andesiticas en forma de conjunto de elevaciones

doémicas que se extienden desde el sureste hasta al noroeste.

El tectonismo que ha regido el vulcanismo de la sierra de Guadalupe se remonta al
Plioceno Superior y consiste en fracturas y fallas dirigidas al este-sureste.

Una caracteristica de la sierra de Guadalupe son los depdsitos de tobas amarillas

gue cubren los pies de las elevaciones en forma de abanicos aluviales. Estas tobas
se conforman de estratos de vidrio pumitico fino a grueso y son producto de las
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erupciones violentas que generaron la sierra durante el Plioceno superior y
Pleistoceno.

En la secuencia estratigrafica de las Lomas se identifican los siguientes fenémenos
geoldgicos:

e La erosion.- Subsecuente de estos depoésitos, formandose profundas
barrancas.

e El depdsito.- Barrancas de Morrenas.

e Elrelleno.- Parcial de esas barrancas con los productos clasicos de nuevas
erupciones (flujos piroclasticos rosas y azules).

Las anteriores unidades quedan separadas unas de otras por suelos rojos, amarillos
o cafés, segun el clima que rigi6é después de su desplazamiento, en la figura 10 se
muestra esa estratigrafia que se extiende sobre un lapso que cubre el Ultimo medio
millon de afios.
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Figura 10 Estratigrafia de las lomas
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CAPITULO 2: ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES DEL SUBSUELO

2.1 Principales tipos de suelos

Los materiales que constituyen la corteza terrestre son de dos categorias, el suelo
y la roca. El suelo es un agregado natural de granos minerales que pueden ser
separados por medios mecanicos tan suaves como la agitacion en el agua, por otro
lado, la Roca es un agregado natural de minerales conectados por fuerzas
cohesivas fuertes y permanentes.

Sobre el origen, los suelos se pueden dividir en dos grandes grupos, los cuales
consisten principalmente en los resultados del intemperismo quimico o de la
alteracion fisica de la roca, y los que son principalmente de origen organico. Si los
productos de la erosién de la roca se encuentran todavia en el lugar de origen,
constituyen un suelo residual.

La profundidad de los suelos residuales depende primordialmente de las
condiciones del clima y del tiempo de exhibicion. En algunas areas, la profundidad
equivale a cientos de metros. En las zonas templadas los suelos residuales suelen
ser rigidos y estables. Muchos depdsitos de tierra transportada son sueltos y suaves
a una profundidad de cientos de pies. Por lo tanto, las dificultades con
cimentaciones y otro tipo de construccién se asocian casi exclusivamente con el
suelo transportado.

Los suelos de origen organico son formados principalmente in situ, ya sea por el
crecimiento y la posterior descomposicion de plantas tales como musgos de turba,
o por la acumulacion de fragmentos de los esqueletos inorganicos o conchas de
organismos. Por lo tanto, un suelo de origen organico puede ser organico o
inorganico. El término suelo organico se refiere ordinariamente a un suelo
transportado que consiste en los productos de la erosion de la roca con una materia
MAas 0 menos vegetal.

La arena y la grava son agregados no cohesivos de fragmentos subangulares o
angulares redondeados de rocas 0 minerales mas o menos inalterados, particulas
con un tamafio de 1/8 pulgadas son referenciados a las arenas, y otras con un
tamafo entre 6 o 8 pulgadas son igual que una grava. Y fragmentos mayores a 8
pulgadas se conocen como un pefasco.

El limo inorganico es un suelo de grano fino con poca o nada de plasticidad. Las
variedades menos plasticas consisten generalmente en granos de cuarzo mas o
menos equidimensionales y se llaman a veces roca erosionadas, mientras que la
mayoria de los tipos de plastico contienen un porcentaje apreciable de particulas en
forma de copos y se refieren como limo plastico. Porque de su textura suave, el
suelo inorganico es a menudo confundido con la arcilla, pero se puede distinguir
facilmente de la arcilla sin la prueba de laboratorio.
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El limo orgénico es un suelo de grano fino mas o menos plastico con una mezcla de
particulas finamente divididas de materia organica. conchas y fragmentos visibles
de materia vegetal en descomposicion en parte también pueden presentar. La
permeabilidad del limo organico es muy baja y su compresibilidad es muy alta.

La arcilla es un agregado de particulas microscopicas derivadas de la
descomposicion quimica de laroca. La arcilla es plastica dentro de una amplia gama
de contenido de agua. Las muestras secas son muy duras, y no se puede
descomponer con el roce de la superficie de los dedos. La permeabilidad de la arcilla
es extremadamente baja. A mayor contenido de agua visiblemente es pegajosa.

La arcilla organica sus propiedades fisicas se presentan en presencia de materia
organica finamente divida. Cuando la arcilla organica esté saturada es probable que
sea muy compresible, pero cuando se seca la resistencia es muy alta. Por lo general
es de color gris oscuro o de color negro, y su olor puede ser percibido.

La turba es un agregado poco fibroso de fragmentos macroscépicos y
microscopicos de materia vegetal en descomposicion. La turba tiene un rango de
color entre marron claro y negro. La turba es tan compresible que es totalmente
inadecuada para soportar cimentaciones o terraplenes de tierra.

La toba es un agregado de grano fino o un conjunto de pequefios fragmentos de
minerales o rocas expulsados de los volcanes durante las explosiones.

Las propiedades agregadas de la arena y la grava se describen cualitativamente
por los términos suelto, medio y denso, mientras que los de las arcillas se describen
por duro, rigido, medio y blando. Estos términos suelen ser evaluados por la
facilidad o dificultad de avanzar las herramientas de perforacién y muestreo y de la
consistencia de las muestras. Un registro del color de los diferentes estratos
encontrados reduce el riesgo de errores en la correlacion de los registros de
perforacion.

Bajo ciertas formaciones geoldgicas, suelos que se caracterizan por una 0 mas
caracteristicas sorprendentes o inusuales tales como una estructura de origen de
cavidad o una estratificacion visible y regular. Debido a estas caracteristicas, tales
suelos pueden ser facilmente reconocidos en el campo.

Hasta en un depdsito glacial no estratificado de arcilla, limo, arena, grava y rocas.

Cubre parte de la superficie de roca en aquellas regiones que fueron glaciadas
durante la era glacial.

2.2 Exploracion de campo

Las investigaciones de ensayos in situ es la parte esencial teniendo una gran
importancia en los estudios geoldgico-geotécnicos necesarios para la determinacion
de las propiedades geotécnicas de los materiales. A partir de ellos se miden los
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parametros que determinan las condiciones y el comportamiento geomecanico del
terreno, como la resistencia, la deformabilidad, permeabilidad, etc., en donde se
realiza el proyecto y construccién de una obra de ingenieria.

La principal ventaja de la exploracion y de los ensayos in situ es que son mas
representativos que los ensayos de laboratorio con respecto a las condiciones del
terreno en el que se va a construir la obra o estructura, al involucrar un volumen
considerablemente mayor de material y estar esté en condiciones naturales.

Por lo tanto, para determinar las caracteristicas estratigraficas y fisicas de los
materiales del subsuelo para el proyecto de la cimentacion se realizaron distintos
sondeos para extraer muestras del suelo.

2.2.1 Sondeos geotécnicos

Los sondeos geotécnicos se caracterizan por su pequefio diametro y por la ligereza,
versatilidad y facil desplazamiento de las maquinas. Estas pruebas pueden alcanzar
una profundidad de unos 150 m, a partir de la cual los equipos son mas pesados.
Permiten atravesar cualquier tipo de material, asi como extraer testigos y efectuar
ensayos en su interior. Los procedimientos de perforacion dependen de la
naturaleza del terreno y del tipo de muestreo y testificacion que se vaya a realizar.

2.2.2 Ensayo pozo a cielo abierto

Las calicatas, zanjas, pozos, etc., consisten en excavaciones realizadas mediante
medios mecanicos convencionales, que permiten la observacién directa del terreno
a cierta profundidad, asi como la toma de muestras y la realizacion de ensayos in
situ (Figura 11).

Tienen la ventaja de que permiten acceder directamente al terreno, pudiéndose
observar las variaciones bioldgicas, estructura, discontinuidades, etc., asi como
tomar muestras de gran tamafo para la realizacion de ensayos y analisis.

Las calicatas son uno de los métodos mas empleados en el reconocimiento
superficial del terreno, y dado su bajo costo y rapidez de realizacion, constituyen un
elemento habitual en cualquier tipo de investigacion in situ. Sin embargo, cuentan
con las siguientes limitaciones:

La profundidad no suele exceder de 4 m.

La presencia de agua limita su utilidad.

El terreno debe poderse excavar con medios mecanicos.

Para su ejecucion es imprescindible cumplir las normas de seguridad frente
a derrumbes de las paredes, asi como cerciorarse de la ausencia de
instalaciones, conducciones, cables, etc.
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Figura 11 Observacion de suelos en pozo a cielo abierto

2.2.3 Ensayo de penetracion estandar (SPT)

Este ensayo de penetracién se realiza en el interior de sondeos durante la
perforacion. Permite obtener un valor N de resistencia a la penetraciéon que puede
ser correlacionado con parametros geotécnicos como la densidad relativa, el angulo
de rozamiento, la carga admisible y los asientos en los suelos granulares. En el
ensayo también se obtiene una muestra alterada, para realizar ensayos de
identificacion en laboratorio.

El ensayo SPT puede ejecutarse practicamente en todo tipo de suelos, incluso en
roca muy alterada, aunque es en los suelos granulares donde se realiza
preferentemente; la dificultad de obtener muestras inalteradas en este tipo de suelos
afnade relevancia al SPT.

La frecuencia habitual para la realizacion del SPT a lo largo del sondeo es de un
ensayo cada 2 a5 m, o incluso mayor, en funcién de las caracteristicas del terreno.

El procedimiento a seguir consiste en limpiar cuidadosamente la perforacion al llegar
a la cota deseada para el ensayo, tanto las paredes como el fondo, retirando la
bateria de perforacion e instalando en su lugar un tomamuestras de dimensiones
estandar. El tomamuestras consta de tres elementos: zapata, tubo bipartido y
cabeza de acoplamiento con el varillaje. Este se debe hincar en el terreno 60 cm,
contando el niumero de golpes necesarios para hincar tramos de 15 cm. El golpeo
para la hinca se realiza con una maza de 63,5 kg cayendo libremente desde una
altura de 76 cm sobre una cabeza de golpeo o yunque (Figura 12). La lectura del
golpeo del primero y ultimo tramo no se debe tener en cuenta, por la alteracién del
suelo o derrumbes de las paredes del sondeo en el primer caso, y por posible
sobrecompactacion en el segundo. La suma de los valores de golpeo de los dos
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tramos centrales de 15 cm es el valor N, denominado también resistencia a la
penetracion estandar. En ocasiones, dada la alta resistencia del terreno, no se
consigue el avance del tomamuestras. En estos casos, el ensayo se suspende
cuando se excedenl00 golpes para avanzar un tramo de 15 cm, y se considera
rechazo.

Figura 12 Perforacion con penetrémetro estandar
El resultado de los ensayos SPT puede verse afectado por factores como:

e Preparacion y calidad del sondeo: limpieza y estabilidad de las paredes de la
perforacion.

e Longitud del varillaje y didmetro del sondeo: condicionan el peso del
elemento a hincar y la friccion con las paredes del sondeo.

e Dispositivo de golpeo: puede ser manual o automatico, existiendo diferencias
notables entre los resultados de ambos. Deben emplearse dispositivos
automaticos, pues garantizan la aplicacién de la misma energia de impacto
en todos los casos.

2.2.4 Ensayo de tubo Shelby

Es un tubo fabricado de acero sin costuras y su objetivo es la toma de muestras de
suelo “in situ”, con este sistema se pueden obtener muestras de arcilla o de suelos,
practicamente inalteradas. Posee una rosca de conexion hembra en la cabeza que
se incorpora a una valvula de bola para controlar el vacio. El tubo de pared se
encuentra unido a la cabeza con tres tornillos. En la parte de la cabeza se encuentra
instalado un escaldn para que el tubo se asiente firmemente sobre el suelo, de
manera que se aplique de forma uniforme la fuerza necesaria de empuje (ver figura
13).
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En el momento de muestrear, el tubo debe ser hincado en el suelo con gran fuerza
y de forma constante hasta alcanzar el punto de rechazo o hasta que se encuentre
lleno. Una vez que se ha obtenido la muestra, el tubo de pared delgada es
desconectado de la cabeza. Para utilizarlo o para realizar muestras futuras, en
ambos extremos del tubo se colocan tapas herméticas para no perder parte de la
muestra.

Los tubos de pared delgada son de un diametro exterior de 2 a 3 pulgadas y poseen
un extremo afilado. Cuando se trata de investigar suelos profundos se une a barras
perforadoras que se ensamblan al tubo Shelby, una vez obtenida se envia al
laboratorio para su analisis; algunos estudios realizados pueden ser:

e Estratigrafia del sitio.

e Andlisis del estrato que forma un suelo para su clasificacién geotécnica.

¢ Resistencia a la permeabilidad, compresibilidad y el esfuerzo de los estratos

qgue forman el suelo.
¢ Andlisis de la consistencia o capacidad relativa de algun tipo de estrato.

Figura 13 Perforacién con tubo Shelby

2.2.5 Muestras geotécnicas

Las muestras geotécnicas se toman tanto en sondeos como en calicatas u otro tipo
de excavaciones, con el fin de obtener testigos representativos de las caracteristicas
y propiedades del terreno para efectuar ensayos de laboratorio. Los tipos de
muestras son los siguientes:
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2.2.6 Muestras inalteradas

Son las que no sufren alteraciones en su estructura ni en su contenido en humedad.
En sondeos se extraen mediante tomamuestras adecuados, y en calicatas o
excavaciones, mediante el tallado de muestras en blogue o la hinca de tubos por
presion o golpeo. La obtencion de este tipo de muestras es necesaria para ensayos
de resistencia, deformabilidad, permeabilidad y fabrica de los suelos.

2.2.7 Muestras alteradas

Son muestras que sufren modificaciones en su estructura y en su contenido de
humedad, pero conservan su composicion mineralégica. Las muestras alteradas se
obtienen habitualmente en calicatas y excavaciones. Permiten la realizacién de
ensayos de laboratorio en suelos de identificacion, compactacion, etc.

2.3 Pruebas de laboratorio

En general, en las obras de ingenieria en sentido amplio, es necesario conocer las
condiciones geoldgicas del terreno donde se realizara la obra, tanto si se utiliza
como soporte como si se trabaja dentro de él. Cuando el agua esté presente en el
terreno, normalmente se agravan los problemas, tanto por el hecho de la existencia
de agua como por la circunstancia de que esta pueda circular. El agua que se
mueve, si su desplazamiento no se ha previsto y controlado, provoca problemas en
las obras: fugas, erosiones, disoluciones, cambios de volumen, subpresiones, etc.

En casi todos los casos se trata de eliminar o desviar un exceso de agua que hace
dificil o impide el trabajo en condiciones normales, o que cambia las caracteristicas
del terreno haciéndolo inapropiado para la ejecucion de la obra proyectada.

Al tratar de los métodos que se emplean en la practica para la resolucion de estos
problemas, es de importancia hacer uso de las pruebas de laboratorio los mas
fiables para la obtencion de las propiedades y parametros del suelo y subsuelo a
distintas profundidades, sabiendo que estas pruebas siguen una metodologia
estandarizada y por ello suelen ser de gran ayuda. Las pruebas que se realizaron
en este trabajo se presentan en el anexo A.

2.4 Estratigrafia y propiedades

El estudio o disefio de una estratigrafia precisa no solo de la sucesion y relaciones
cronoldgicas originales de los estratos sino también de su forma, distribucién,
composicion litolégica, y se puede determinar por medio de una excavacion
permitiendo interpretar e identificar la secuencia de cdmo empezé a sedimentarse
las rocas y el suelo estratigraficado determinando el orden y el momento de los
eventos partir de las eras glaciales y erupciones volcanicas.

36



Capitulo 2

2.4.1 Objetivos de la estratigrafia

Los problemas del registro en las complejas estratigrafias han permitido plantear
nuevas formas de excavacion en areas abiertas teniendo como objetivo de cualquier
investigacion estratigrafica:

e Identificacibn de los materiales.- consiste en el reconocimiento e
identificacion de los diferentes tipos de materiales estratificados, conociendo
su litologia, texturas, estructuras, propiedades geofisicas y geoquimicas y
contenido fosil.

¢ Delimitacion de unidades litoestratigraficas.- Consiste en delimitar volimenes
de rocas sedimentarias en funcion de su litologia (unidades
litoestratigraficas). Estas unidades seran representables sobre mapas
topogréaficos mediante la cartografia litoestratigréfica.

e Ordenacion relativa de las unidades (secciones estratigraficas). Se estudia la
relacion entre cada dos unidades litoestratigraficas superpuestas,
deduciendo la continuidad o discontinuidad del proceso sedimentario entre
ellas.

2.4.2 Secciones estratigréaficas
La seccion estratigrafica es precisamente la ordenacién temporal de la totalidad de

estratos que afloran en una localidad concreta colocados en la posicién originaria
de depdsito, 0 sea, los mas antiguos debajo y los mas modernos encima (figura 14).
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Figura 14 Seccién estratigrfica de una regién (Juan Antonio Vera 1994)

A partir de que se hayan realizado las pruebas necesarias para determinar las
propiedades mecanicas del suelo y su clasificacion del mismo y conociendo la
profundidad del sondeo realizado, por consecuente se podra disefar el perfil
estratigrafico del cual se podra dar una idea de como se comporta el subsuelo.
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En el perfil estratigréfico disefiado se puede observar (figura 15) una breve
descripcion de cada uno de los estratos en el que se agruparon a diferentes
profundidades el cual se presenta en el anexo B.

Prof.
(m)

Perfil
Estratigrafico

CONTENIDO I\éeT)URAL DE AGUA
Yo

100 200 300 400

500

RESISTENCIA A LA PENETRACION
ESTANDAR ( N- de golpes)
10 20 30 40

50

240

256

100

TSH

TSH

N|Rh WEL|N

T

(%)

H

N|WINIh O

TSH

22

Figura 15 Perfil estratigrafico
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CAPITULO 3: CIMENTACIONES

3.1 Generalidades

Cabe sefalar que una cimentacion es generalmente considerada como la parte de
una estructura que sirve exclusivamente para transmitir el peso de la estructura al
terreno natural, de tal manera que el limite de deformacion de la estructura del
subsuelo pueda experimentar cambios sin dafiar la cimentacion.

La funcién de la cimentaciébn no es evitar los asentamientos, sino limitarlos vy
controlarlos. Los esfuerzos en el suelo producidos por las cargas de la cimentacion
deben ser lo suficientemente bajas para no causar ninguna deformacion y no pueda
llegar a la falla del suelo.

En el disefio de una cimentacion, se deben considerar dos factores: la deformacion
y la falla. Cualquier carga por més fuerte o pequefia que sea desplantada sobre la
cimentacion, provoca alguna deflexion. Y para cumplir su funcion, debe ser
disefiada lo suficientemente rigida para limitar la deflexion de los materiales
soportados y al mismo tiempo sea lo suficientemente fuerte para soportar la carga
sin llegar a la falla y el colapso de la estructura.

3.2 Profundidad minima de cimentaciones

Si un estrato de suelo es resistente para sostener una estructura y se encuentra a
poca profundidad relativamente, la estructura podra ser soportada directamente
sobre una cimentacion, sin embargo, si el estrato superior es demasiado débil las
cargas deberan ser transferidas a un estrato mas resistente a una profundidad
mayor por medio de pilas o pilotes.

La profundidad de la cimentacion Df es la distancia vertical entre la base de la zapata
0 cimentacién con respecto a la superficie del suelo, a menos que la base este
localizada debajo del basamento. La condicibn que determina la profundidad
minima para la cimentacion es mostrada en la siguiente figura (16), que representa
una seccion transversal a través de la parte de un edificio.
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Basamento
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Figura 16 Seccion simplificada mediante una zapata de cimentacion con
basamento

El primer requisito es que la base de cada parte de la cimentacion esté situada por
debajo de la profundidad a la cual el suelo esta sujeto a cambios de volumen
causados por mojado y secado. Usualmente esta profundidad no excede los 4
metros.

Aungue estas arcillas son lo suficientemente rigidas como para soportar una carga
de 2 o 3 toneladas por metro cuadrado sin asentamiento perceptible, los cambios
de volumen estacionales hacen necesario proporcionar incluso estructuras ligeras
con cimentaciones que se extienden a una profundidad de mas de 20 metros.

3.3 Presién permisible sobre el subsuelo

Cada cimentacion deberia satisfacer dos condiciones independientes: 1) El factor
de seguridad de la cimentacion con respecto a la rotura en el suelo no debe ser
menor que 3.y 2) La deformacién de una cimentacion debida a un asentamiento no
debe ser lo suficientemente grande como para dafar la estructura.

Puesto que todas las sustancias incluyendo el suelo y la roca son compresibles,
cada cimentacidon se asienta. Si la cimentacion permanece plana mientras se
produce el asentamiento, y la magnitud del asentamiento puede ser mas o menos
irrelevante la estructura no sufre dafio. Sin embargo, si la base se deforma durante
el asentamiento, la estructura puede ser dafiada. Por esta razon, la distribucion del
asentamiento sobre la cimentacion es mucho mas importante que el valor maximo.

La magnitud y distribucion del asentamiento de un area cargada dependen de las
propiedades fisicas del suelo localizado debajo del area, de la profundidad del
cimiento y de la posicion del nivel freatico. Si un edificio se apoya en las zapatas, la
estimacion del asentamiento se complica aun mas por el hecho de que las
condiciones del suelo que prevalecen en las diferentes zapatas son probablemente
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diferentes. El paso mas importante en el disefio de una zapata es la evaluacion de
la presion que se puede aplicar al suelo debajo de las zapatas sin causar la falla del
suelo cargado o el asentamiento excesivo.

Antes del siglo XIX, el marco de los grandes edificios consistia en paredes fuertes
pero un tanto flexibles interconectadas por paredes masivas, pero igualmente
flexibles. Dado que tales edificios podian soportar grandes asentamientos sin
dafios, sus constructores dieron poca consideracion a las cimentaciones, aparte de
aumentar el espesor de la pared en la base.

“Presion del suelo permitida”, el concepto se basé en el hecho obvio de que, en
condiciones de suelo bastante similares, las zapatas que transmitian presiones de
alta intensidad al subsuelo generalmente se establecieron mas que aquellas
presiones de transmision de baja intensidad. Con estos hechos los disefiadores
comenzaron a observar las condiciones de los edificios soportados por zapatas que
ejercian diversas presiones contra el subsuelo. Las presiones bajo las zapatas de
todos aquellos edificios que mostraban cierta cantidad de dafio debido al
asentamiento se consideraron demasiado grandes para las condiciones del suelo.

Consecuentemente, los disefiadores observaron que al modificar la cimentacion
esta pudiera tener mejores condiciones para reducir las presiones ejercidas por la
estructura al subsuelo, asi mismo que el asentamiento no debera ser demasiado
grande.

3.4 Clasificacion de cimentaciones

Practicamente todas las estructuras de ingenieria civil, edificios, puentes,
carreteras, taneles, presas, etc., deben de cimentarse sobre la superficie de la tierra
o dentro de ella. Para que una estructura se comporte satisfactoriamente debe de
poseer una cimentacion adecuada.

Un factor determinante para el buen funcionamiento de cualquier proyecto ingenieril,
es la forma en que se llevaran las cargas a la profundidad de desplante definitiva.
Dependiendo de las dimensiones de la cimentacién y de su profundidad de
desplante, se podré clasificar como someras o profundas (figura 17 a 'y b).
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Edificio cimentado -
sobre pilotes Edificio
Zapata Edificio
Aislada
\ Z+—— Suelo Blando Pilotes
P L L Sy Suelo Firme
Edificio con cimentacion
superficial por zapatas ST R AT

Figura 17 a) Cimentacion superficial y b) Cimentacion profunda
3.4.1 Cimentaciones someras

Es aquella en la cual reparte la carga que le transmite la superestructura a través
de sus elementos de apoyo y se prolongan hasta el terreno de cimentacion, en
forma directa con el fin de reducir el esfuerzo unitario que se transmite al suelo sin
provocar asentamientos excesivos de la estructura y se pueden clasificar como:

e Zapatas corridas o aisladas.
e Losas de cimentacion o nervaduras.

3.4.2 Cimentaciones profundas

Son las que se encargan de transmitir las cargas que reciben de la estructura a una
profundidad que va de 8 a mas de 30m o hasta encontrar el estrato mas resistente,
ya que el suelo resistente se encuentra relativamente a gran profundidad y se
pueden clasifican como:

e Pilotes.
e Pilas.
e Cajones.

Suelen emplearse también combinaciones de ambos grupos.

3.5 Cimentacion compensada

Un cajon de cimentacién o cimentacién compensada consiste en una losa delgada
moldeada integralmente con vigas reforzadas, ya sea por encima o por debajo de
la losa. la cual se empotra a cierta profundidad dentro del suelo (cuando el nivel de
aguas freaticas se localiza cerca de la superficie del suelo se debera de tener en
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cuenta el fendbmeno de flotacion), de modo que parte o todo el peso de la estructura
sea compensado con el peso de suelo excavado, al hacer esto, se logra disminuir
o eliminar el incremento de esfuerzos que se va a producir en el suelo, por lo tanto,
se producira un asentamiento bajo. Este tipo de cimentaciones son muy apropiadas
para depositos de suelos de media, alta o muy alta compresibilidad y de baja
capacidad de carga (Zeevaret, 1983).

En el disefio de las cimentaciones compensadas debe tenerse presente que el suelo
debe considerarse como una fase liquida y solida. Por lo que, la compensacion se
hace teniendo en cuenta dos efectos:

e Substitucién de peso sumergido del solido.
e Efecto de flotacion debido al liquido desalojado.

Ambos efectos son utilizados para igualar el peso total del edificio, teniendo como
resultado una cimentacion bastante rigida, por lo que los asentamientos diferidos
son controlados facilmente.

La analogia entre un barco y una cimentacion flotante no es exacta, pero es
interesante. Una vez que un barco esta en el agua y ha desplazado una cantidad
de agua igual a su peso y se puede observar que no se hunde. Debido a que el
agua no tiene resistencia al corte y no puede haber esfuerzo cortante. En el caso
de una cimentacion totalmente flotante (equilibrio exacto de los pesos) no hay
esfuerzos cortantes en el suelo una vez que la cimentacién esta en su lugar. Si el
peso del edificio es mayor que el del suelo excavado entonces, el exceso de presion
podria causar esfuerzos cortantes en el suelo, y debido al incremento de presion
vertical resultara el asentamiento. Sin embargo, la cimentacion sera segura siempre
gue los esfuerzos cortantes estén muy por debajo de la resistencia al corte del suelo.
El peso del edificio puede ser menor que el del suelo excavado. Esto también
causara tensiones cortantes en el suelo, pero en este caso la resistencia al corte
del suelo sera resistir la tendencia de la tierra circundante para levantar el edificio.
En ningun caso el peso del edificio debe ser menor que el levantamiento hidrostatico
debido al agua subterranea (fuerza de empuje). Este es el peso de un volumen de
agua igual al volumen del edificio por debajo del nivel del agua subterranea. En caso
de que esto ocurra, entonces (aparte del efecto de las fuerzas de friccion en los
lados del edificio) el edificio se levantara.

Este procedo se puede observar a continuacién, en la figura 18, se muestra un perfil
estratigrafico con un nivel freatico, asi mismo se puede observar el material que ha
sido excavado a una profundidad en el cual el cajon de cimentacién sera
desplantado.

En la Fig. 19 se muestra la estructura desplantada en la excavacion realizada. Por
consiguiente, si el peso del edificio es igual al peso del suelo y del agua extraidos
de la excavacién, entonces es evidente que la presion vertical total en el suelo por
debajo de la profundidad es el mismo que en la Fig. 18.
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Si el nivel del agua no ha cambiado, la presién neutra (u) y por lo tanto la presion
efectiva no cambia. Dado que los asentamientos son causados por el incremento
de la presion vertical efectiva. Este es el principio de una cimentacién flotante en
equilibrio el peso removido contra el peso impuesto. El principio es simple para el
uso de una cimentacion flotante, es reducir los asentamientos.

Peso del Terreno
Excavado

Superficie del terreno

Material

Iy
<7
’i.'. Excavado H .’
[TH—F+

NAF

~t~

Figura 18 Perfil del suelo y material extraido

Figura 19 Estructura y cimentacion desplantada para igualar el peso del suelo
extraido

Casagrande (1932) explico que la "Excavacién es el unico método fiable para
reducir los asentamientos" y "Aligerar la carga por excavacion para que el
asentamiento debido a la consolidaciéon de la arcilla no supere un limite
arbitrariamente fijo".
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Haciendo referencia de nuevo a la figura 18, es evidente que no hay tension de corte
en el suelo. Ademas, dado que en la figura 19 tenemos un equilibrio exacto de los
pesos, de nuevo no hay esfuerzo cortante en el suelo.

Si la resistencia al corte del suelo es muy baja, esto puede ser importante, ya que
una falla de corte del suelo de cimentacién puede y ha ocurrido bajo cargas del
edificio, aunque esto ocurrencia es poco frecuente. (Skempton, 1942; White, 1953;
Peck y Bryant, 1953). Comentan que, es una razon para usar una cimentacion
flotante es reducir las tensiones de corte en el suelo.

3.5.1 Factor de seguridad

El factor de seguridad de los cajones de cimentacion depende de la naturaleza del
subsuelo. Si el suelo se compone de arena muy suelta en un estado saturado, debe
ser compactado por medios artificiales antes de construir el cajon. Si la arena es
mediana o densa, el factor de seguridad de un cajon es considerablemente mayor
que el de las zapatas.

El factor de seguridad del cajon de cimentacién sobre una arcilla es practicamente
independiente del tipo de area cargada. Si el cajon es localizado por debajo del
basamento figura (20), Por lo tanto, el exceso de carga Qt en la base de la
cimentacion es igual a la diferencia entre la carga efectiva total Q + Qt en la base
del cajon, reducida por el peso total efectivo (Ws) del suelo sustituido por el sétano,
ya que el suelo cargado puede elevarse, como se indica por una flecha, solo fuera
del &rea ocupada por el cajon, la profundidad de la sobrecarga es igual a Df, medida
desde la superficie del suelo,

Qe=(Q+Q)—W (1)

Si la presion permitida sobre el subsuelo, y A el area cubierta por el cajén, la
cimentacion deberé satisfacer la condicion,

Guir < qr (2)
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Df 7 Basamento

Cimentacion de arena suelta
/ rodeada de arena densa
% Tz e
= /g

Zona activa del subsuelo

Figura 20 Distribucion inconstante de la arena floja a través de un estrato de
arena densa situada debajo de la base de un edificio

La ecuacion 1 indica que el exceso de carga sobre la base del cajén puede ser
reducida aumentando la profundidad del basamento. Esta reduccion aumenta el
factor de seguridad de la cimentacién con respecto a un hundimiento por rotura del
terreno y disminuye el asentamiento. En la cimentacion la profundidad se extiende
a una distancia mayor y, dentro de la misma, los puntos débiles estan distribuidos
al azar como se muestra en la figura, de modo que sus efectos sobre el
asentamiento del &rea cargada se contrarrestan parcialmente unos con otros. Por
ello, la estructura se asienta como si el subsuelo cargado fuese mas o menos
homogéneo.

Este tipo de cimentaciones son muy apropiadas para depdésitos de suelos de media,
alta o muy alta compresibilidad y baja capacidad de carga (Zeevaert, 1983). El
comportamiento mecanico de este tipo de cimentaciones es controlado por la fase
sélida, debido a los cambios en los esfuerzos efectivos del terreno. Debido a esto,
es necesario conocer de forma precisa el comportamiento esfuerzo-deformacion
tiempo de los diferentes materiales, para asi poder evaluar el asentamiento que se
va a tener debido a dichos cambios en los esfuerzos.

3.6 Capacidad de carga
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Cuando se aplica una carga sobre un éarea limitada de la superficie del suelo, la
superficie sufre un asentamiento. La relacién entre asentamiento y la carga unitaria
o0 presion media sobre el suelo puede representarse por una curva (ver figura 21) si
el suelo es bastante denso o compacto, la curva es Ci por lo contrario, si el suelo
es mas bien suelto o blando, la curva es Czy la capacidad de carga no esta bien
definida.

Carga por unidad de area

0.2B —+—

0.4B —+——

Asentamiento

0.6B -

B = Ancho de zapata

Figura 21 Relacion entre intensidad de carga y asentamiento
3.6.1 Estado de equilibrio plastico originados en el suelo

la carga admisible en una cimentacién es aquella que puede ser aplicada sin
producir desperfectos en la estructura soportada, teniendo, ademas un margen de
seguridad dado por el llamado coeficiente de seguridad. La carga admisible no
depende Unicamente del terreno, sino también de la cimentacién, caracteristica de
la estructura y del coeficiente de seguridad.

Por experiencias y observaciones relativas al comportamiento de las cimentaciones
se ha visto que la falla por capacidad de carga de las mismas ocurre como producto
de una rotura por corte del suelo de desplante de la cimentacién. Son tres los tipos
clasicos de falla bajo las cimentaciones (figura 22).

a) La falla por corte general: Se caracteriza por la presencia de una superficie
de deslizamiento continua dentro del terreno, que se inicia en el borde de la
cimentacion y que avanza hasta la superficie del terreno. Esta falla es
usualmente subita y catastrofica, y al menos que la estructura misma no
permita la rotacion de las zapatas, ocurre con cierta visible inclinacion de la
cimentacion, provocando un hinchamiento o bufamiento del suelo a los lados
de la cimentacion, aunque el colapso final del mismo se presenta de un solo
lado.
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b) La falla por punzonamiento: Se caracteriza por un movimiento vertical de la
cimentacion mediante la compresion del suelo inmediatamente debajo de
ella. La rotura del suelo se presenta por corte alrededor de la cimentacion y
casi no se observan movimientos de éste junto a la cimentacion,
manteniéndose el equilibrio tanto vertical como horizontal de la misma.

c) La falla por corte local: Representa una transicion entre las dos anteriores,
pues tiene caracteristicas tanto del tipo de falla por corte general como de
punzonamiento. En este tipo de falla existe una marcada tendencia al
bufamiento del suelo a los lados de la cimentacién, y ademas la compresion
vertical debajo de la cimentacidn es fuerte y las superficies de deslizamiento
terminan en algun punto dentro de la misma masa de suelo. Solamente
cuando se llega a presentar un caso de deslizamiento vertical muy grande
(del orden de la mitad del lado o del didmetro de la zapata) puede suceder
gue la superficie de deslizamiento llegue a la superficie del terreno, pero aun
en este caso no se produce una falla catastréfica ni inclinacion de la zapata.

(a)

Falla por corte general.- Se
tiene en arenas densas y
é; b arcillas rigidas

Falla por punzonamiento

..._B_..
| - !
= YD Ppi‘ % |p S D,
R SRR TR N S S !H}/ A __
NG "N e, ©
o Falla por corte local.- Se
‘ tiene en arenas medias y
e | p flojas y en arcillas suaves

Figura 22 Limites de la zona de equilibrio plastico después de la rotura del suelo
situado debajo de una zapata

48



Cimentaciones

Dicho tipo de falla dependera de la compresibilidad del suelo en cuanto a las
condiciones geométricas y de carga existente. En un suelo practicamente
incompresible el tipo de falla sera por corte general. Sin embargo, si el suelo es muy
compresible en relacion con su resistencia al corte la falla ser& por punzonamiento.

3.6.2 Capacidad de carga ultima

El calculo de la capacidad de carga limite de falla de una cimentacién constituye un
problema de equilibrio elastoplastico. La dificultad de encontrar soluciones
aceptables es conocer sus relaciones esfuerzo-deformacion.

El Dr. Karl Terzaghi ha demostrado que existen tres zonas (figura 22) con
movimientos diferentes bajo y alrededor de la aplicacion de la carga.

La zona |, es la que se encuentra inmediatamente debajo de la cimentacion, tiene
forma de cufia y no puede penetrarse en el suelo a menos que la presion de los
lados inclinados alcance la presion pasiva del suelo adyacente. Al moverse la zona
lo hace verticalmente hacia abajo junto con la cimentacion.

La zona ll, es una zona de falla, y las grandes deformaciones que se presentan en
ella provocan un levantamiento de la lll, la cual trata de resistir a dicho levantamiento
con el peso del material de la misma. La resistencia de la zona Ill variara de acuerdo
a su tamafo, con el peso volumétrico del material y con la resistencia al
deslizamiento a lo largo de la parte inferior de dicha zona, resistencia que es funcién
al angulo de friccion interna, de la cohesién y del peso del suelo.

El limite inferior se compone de dos lineas rectas con una inclinacion de 45° + @/2
y 45° — @/2 con respecto a la horizontal. Si el peso del suelo situado dentro de la
zona de equilibrio plastico es despreciado (y=0), las lineas radiales son
perfectamente rectas y las lineas concéntricas son verdaderas espirales
logaritmicas, como se muestra en la figura (22a). Finalmente, si se tiene en cuenta
el peso unitario del suelo (y>0), pero ¢=0°, las lineas radiales son rectas, las lineas
concéntricas son arcos de circulos y la capacidad de carga correspondiente de la
base es dada por ecuacion,

qr = (2 + m)c = 5.14c = 2.57q, (3)
Para el instante de la falla el Dr. Terzaghi presento la ecuacion siguiente, que sirve

para determinar la capacidad de carga, limite de una cimentacion corrida o continua
para falla por corte general.

qr = cNc +yDsNq + %yBNy 4)

Que representa el esfuerzo maximo por unidad de longitud que puede aplicarse a
la cimentacion. En esta ecuacion, Nc, Ng y Ny son coeficientes que dependen del
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angulo de friccidn interna (¢) del suelo, y se llaman factores de capacidad de carga
relativos a la cohesion, y a la sobrecarga la cual se halla representada por el peso
del suelo que rodea la zapata yD.

Y para el caso de corte local y punzonamiento el Dr. Terzaghi corrigié su formula
guedando de la siguiente manera.

2 ! ! 1 !
quchc+nyNq+5yBNy (5)

los factores de capacidad de carga se pueden obtener con las siguientes
expresiones Nc (Prandtl 1921) Nqg (Reissner 1924) y Ny (Vesic 1973) o empleando
la gréfica de Meyerhof, 1955).

?
Nq = eTtand 4 tan? (E)

N, =cot® (N, + 1) (6)
N, =2tan® (N, + 1)

En realidad, como la resistencia de la arcilla situada por encima del nivel de apoyo
de la zapata no es realmente nula, la capacidad de carga neta aumenta ligeramente
con el incremento de Df. para valores de Dr/B que no excedan de 2.5, Skempton
(1951) propuso la siguiente expresion simple para la capacidad de carga neta de
una zapata rectangular de ancho B y longitud L:

qr = 5.14CufcFr + p, (7)
Donde fc =

fo=1+(0252) + (0.252L) (8)

Donde Cu se obtiene como el promedio ponderado de la cohesion para los estratos
gue son afectados por la superficie de falla, con respecto al espesor de cada uno
de dichos estratos.

Vesi¢ en su teoria, sigue las recomendaciones dadas por Meyerhof (1963) para
estructuras que se encuentren sometidas a excentricidades o momentos. En dichos
casos, la capacidad de carga se puede reducir de forma substancial, por lo que
Meyerhof propone el uso del ancho efectivo B’ en la ecuacién de capacidad de carga
(figura 23).
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Dr

Superficie de falla

28—

@

Figura 23 Base sometida a carga excéntrica en la falla

De tal manera se tiene que:

B’—Z(B )
= E—e

Quedando de esta manera la excentricidad en ambos sentidos:

B' =B — 2e,
L'=L-2e, 9
Entonces fc queda:
_ B’ Dy
fi=1+ (0.257) + (0.25?) (10)

Por lo que la capacidad de carga en combinaciones de carga actuando a una
distancia nueva B’ y L’ se modifica fc en la ecuacion 9 utilizando ahora las nuevas
medidas.

Cuando ¢=0 y c¢>0, el aumento de capacidad de carga ultima producida por la
sobrecarga y Dy es integramente compensada por el peso del suelo excavado para

la construccion de la zapata, por ello es conveniente manejarse con la capacidad
de carga neta:

Qneta = Qu — ny (11)
Como observaciéon de la tesis, se hace mencién un método para la capacidad de

carga dinamica Romo y Garcia (1995), sin embargo, no se aborda el desarrollo del
calculo.

51



Capitulo 3

3.7 Capacidad de carga dinamica

Una parte importante de los dafios ocurridos en edificios durante el sismo del 19 de
septiembre de 1985 se debié a fallas del suelo de cimentacién, las cuales se
manifestaron en términos de importantes asentamientos totales y diferenciales.

El mecanismo de estas fallas se puede interpretar adecuadamente con algunas
teorias sobre pérdida de capacidad de carga en condiciones dindmicas, generando
fallas transitorias, usualmente, alternadas hacia uno y otro lado del edificio durante
la accion del sismo, produciendo asentamiento y giros permanentes en la
cimentacion. Este fendmeno parece no ser exclusivo de los suelos blandos, puesto
que se ha observado también en arenas de mediana a alta compacidad. Las
Normas Técnicas Complementarias para Disefio de Cimentaciones del Distrito
Federal aluden en la seccion 3.3.2: Estados Limite de Servicio, “la magnitud de las
deformaciones permanentes que pueden presentarse bajo cargas accidentales
ciclicas se podra estimar con procedimientos de equilibrio limite para condiciones
dinamicas.”

Un procedimiento muy comuan para considerar las cargas accidentales, es el uso de
factores de inclinacion aplicados en la expresion de Terzaghi para determinar la
capacidad de carga. Se realizaron investigaciones orientadas a desarrollar un
método dinamico inspirado en los mecanismos de falla generados, en las
cimentaciones sobre suelos blandos, por el sismo del 19 septiembre del 1985.

Romo y Diaz (1997), basados en el modelo de Romo y Garcia (1995), realizaron un
estudio variando los diferentes pardmetros que intervienen en la respuesta sismica
de sistemas suelo-cimentaciones-edificio. Establecieron correlaciones de
asentamiento y giros calculados usando dicho modelo, con los factores de
seguridad estaticos respectivos evaluados conforme al Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal (RCDF87). Define un factor de seguridad
estatico Fe, segun el Reglamento, de una cimentacion desplantada a una
profundidad Df>0. También definen un factor de seguridad seudoestatico
normalizado Fd, con el mismo criterio, pero usando la expresion analitica para
calcular la capacidad de carga sismica obtenida en Romo y Garcia.

3.7.1 Método propuesto

Los métodos de equilibrio limite consideran que al someter un depdsito de suelo a
una carga como la impuesta por una cimentacién, se desarrollan esfuerzos de corte
a lo largo de una superficie potencial de falla. En el caso de cargas sismicas, debido
a su caracter oscilatorio la falla es transitoria, es decir, se estabiliza al cambiar de
sentido la fuerza dindmica, por lo que al término del temblor se tiene la acumulaciéon
de los desplazamientos ocurridos en cada episodio falla-contencion.
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Se considera una superficie de falla espiral logaritmica, cuya elongacién es funcién
del angulo de friccion del material. Cuando este angulo es cero la superficie de falla
es circular.

Cuando la fuerza de inercia sismica en el edificio va hacia la derecha (figura 24) la
superficie de falla se extiende hacia la izquierda. Admitiendo la posibilidad de giro
con respecto al centro de esta espiral (punto 0), se desarrollan momentos actuantes
y resistentes cuyos valores cambian durante la accidon de la excitacion.

¢ F

Figura 24 Superficie de falla y fuerzas que producen momento

Habr& giro sélo cuando los momentos actuantes sean mayores que los resistentes
(figura 25) y cesara cuando la comparacién favorezca a los resistentes. Al cambiar
de sentido la excitacion se desarrollara una superficie de falla complementaria hacia
la derecha y el giro, si se presenta sera hacia la izquierda. De esta forma el sistema
irA acumulando giros y asentamientos hacia uno y otro extremo de la cimentacion.

Figura 25 Giro del edificio en un angulo y

El subsuelo es un medio rigido-platico, semiinfinito, homogéneo, isétropo e
incompresible, la falla se considera de tipo rigido-plastica, por lo que no se
cuantifican las deformaciones elasticas antes de que se presenten los giros
permanentes, ni de consolidacion una vez que los giros se produzcan.
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CAPITULO 4: DEFORMACIONES VERTICALES

4.1 Generalidades

Se dice que las arcillas son normalmente consolidadas cuando han estado
sometidas a una presion mayor que la que corresponde a la que soporta por el
efecto de las capas de suelo sobre las mismas. Si sobre este tipo de arcilla se coloca
una estructura, es posible que sufra un fuerte asentamiento debido a la carga que
se le agrega y debido a la expulsion del agua contenida en sus poros, presentando
una permeabilidad muy baja, asi mismo, si la arcilla tiene una resistencia al corte
alta y una compresibilidad baja, el asentamiento que se produce es muy pequefio.

El asentamiento provocado por la consolidacion es un problema que los ingenieros
de cimentaciones siguen enfrentando con frecuencia en suelos finos saturados;
Terzaghi, el cual considera que el suelo se deforma a medida que el esfuerzo
efectivo progresa (disminucion de volumen) y que el agua atrapada entre sus poros
retarda la compresion por un fendmeno exclusivamente hidrodinamico.

Todos los materiales experimentan deformacion cuando se les sujeta a un cambio
en sus condiciones de esfuerzo. La deformacion en la mayoria de los suelos, aun
bajo cargas pequefias, es mucho mayor que la de los materiales estructurales;
ademas esta deformacion no se produce de forma instantanea a la aplicacion de la
carga, Si no es necesario que transcurra tiempo para que la deformacién del suelo
se complete.

4.2 Deformaciones inmediatas

Se pueden establecer tres tipos basicos de comportamiento mecanico en relacion
esfuerzo-deformacién, elastico, plastico y viscoso.

1. El Comportamiento elastico se determina por la Ley de Hooke, establece que
al aplicarle un sistema de cargas al suelo Existe una deformacion, pero al
retirarle las cargas el suelo regresa a su estado inicial geométrico.

2. El comportamiento plastico se caracteriza porque el suelo permanece
deformado aun cuando se le retiren todas las cargas.

3. En el comportamiento viscoso la deformacidén depende de la magnitud y del
tiempo transcurrido.

En los suelos finos saturados se pueden encontrar los tres tipos de comportamiento,
elastico, plastico y viscoso En la teoria elastica se establecen las relaciones lineales
de los esfuerzos aplicados y sus correspondientes deformaciones.

4.2.1 Expansion inmediata
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En las cimentaciones, donde es necesario realizar una excavacion, se producen
alivios de esfuerzos en los estratos de suelo que producen expansiones elasticas
causadas por la descarga del suelo que se encuentra en el fondo, sin embargo, en
suelos no plasticos la magnitud de la expansion es practicamente despreciable, pero
en arcillas altamente comprensibles el fenomeno es importante sobre todo cuando
se realizan cimentaciones compensadas en las cuales se observan asentamientos
importantes, causados por la recuperacion de la expansiones generadas durante el
proceso de excavacion y construccion de la estructura.

Como se ha observado las expansiones inmediatas son de tipo elastico, por lo que
con frecuencia se calculan usando la teoria elastica, sin embargo, es conveniente
considerar que el modulo elastico del suelo (Ee) aumenta con la presion de
confinamiento. Los parametros de expansion de un suelo fino saturado se obtienen
mediante pruebas de compresion simple, aplicando para la presién de
confinamiento ciclos de carga y descarga al 50% del esfuerzo de falla, en muestras
inalteradas representativas de los estratos. En la figura 26 se muestra una curva
tipica esfuerzo-deformacién y se obtiene con la ecuacion 12.

E, =— (12)

4.2.2 Recompresion inmediata

Los asentamientos por recompresion se calculan con la teoria de la elasticidad,
considerando también el aumento del médulo de deformacion (Erc) con la presion
de confinamiento. El célculo se efectta en forma similar al de las expansiones.

4.2.3 Compresion inmediata
Los asentamientos inmediatos por compresion se calculan con la teoria de la
elasticidad considerando el médulo (E) correspondiente, también se debe tomar en
cuenta que el médulo de deformacion aumenta con la presion de confinamiento, en
la figura 26.

E,== (13)
Determinados los modulos elasticos y plasticos mediante las curvas se consigue

emplear la ley de Hooke para determinar las expansiones inmediatas utilizando la
siguiente expresion.

6, = 2—2[02 — v(ax + ay)] (24)
Donde

v = modulo de Poisson.
Oz, Ox Y Oy esfuerzos normales debido a cargas.

55



Deformaciones Verticales

IA

Gu = P
o
S
.
P
Py
S
ey,
P
v
Jyg yid
Al
A
Carga ‘
/)
7 qu /|
.-"; | [
.'I /'/ T
/ Descarga
~€p I Ee [>8

Figura 26 Curva tipo esfuerzo-deformacion para determinar los médulos Ee y Ep

4.2 .4 Distribuciéon de esfuerzos

Se entiende que una cimentacion tiene el trabajo de transferir las cargas de la
estructura al suelo, cuando esto sucede la presion o el esfuerzo que la cimentacién
entrega al terreno se distribuye en el suelo y a su vez se disipa. Boussinesq (1885),
idealizo un modelo donde se coloca una carga puntual sobre un medio elastico
semi-infinito, encontrd que la solucién para encontrar el valor del incremento del
esfuerzo vertical (Aoz) en un punto cualquiera (ver figura 27) se puede obtener con
las siguientes expresiones.

2

>
|./ X
Oy
LA
O x
Z
v

Figura 27 Modelo de carga rectangular (q) sobre un medio elastico
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1, = 4 L _1 w2z -1Xy
0z= 21 [(xz+z2 + y2+22) B +tan ZB] (15)
=L _ X2 128 _ 1% _qn-128
o'x = lz T tan o + (1 2v (tan " tan yz)>l (16)
=4 [T __xvz . ,-1%B — -1Y _tan-128
oy = [2 42708 tan o + (1 2v (tan ~—tan xz))] @7
Donde B

B=Jty’+22 (18)
Los esfuerzos se deberan de multiplicar por 4, ya que se calculé para una esquina.
4.3 Deformacion a largo plazo

En 1925 el Dr. Terzaghi desarrollo la teoria de la consolidacion unidimensional de
los suelos finos saturados, este fendbmeno quedo definido por el concepto de
“Principio de esfuerzos efectivos”. A partir de esta teoria el Dr. Terzaghi propuso
para la interpretacion del fendbmeno de consolidacion de los suelos bajos un
incremento de carga total constante aplicando en el tiempo cero, y dicha teoria se
basa en las siguientes hipotesis:

La masa del suelo esta saturada, homogénea e isétropa.

El agua y los granos de suelo son incompresibles.

El incremento de carga se aplica instantaneamente.

Un cambio en el esfuerzo efectivo provoca un cambio en la oquedad. El

cambio en la relacion de vacios o deformacion volumétrica alcanza un valor

finito, a medida que el proceso termina.

e El agua libre es la Unica expulsada de los poros del suelo, por lo que la ley
de Darcy se considera como valida.

e La posicion relativa de las particulas sélidas sobre un mismo plano horizontal

permanece igual, por lo que el movimiento de las particulas de suelo ocurre

solo en la direccién de compresion.

Ay casos en que las cimentaciones se encuentran en sedimentos de mediana a alta
compresibilidad. Y dicho comportamiento de estos suelos muestran una alta
viscosidad intergranular, conocida como consolidacion secundaria.

De acuerdo a la teoria de Terzaghi una parte importante de la deformacion elastica
y plastica ocurre durante el proceso hidrodinamico de consolidacién a medida que
la estructura del suelo toma los esfuerzos efectivos. Por lo que Zeevaert desarrollo
una teoria para explicar el retardamiento hidrodindmico y las hipotesis en las que
se basa son:
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e El suelo estd formado de dos estructuras con diferentes propiedades
reolégicas, una representa la estructura primaria y la otra representa la
estructura secundaria.

e Ambas estructuras se encuentran saturadas con agua. La primera representa
la compresion primaria (comportamiento elastoplastica), y la segunda un
comportamiento altamente viscoso intergranular o compresion secundaria
debido a las fuerzas cortantes que se originan en los contactos
intergranulares.

Esta teoria estd basada en dos modelos reoldgicos: el modelo de Terzaghi y el
modelo de Zeevaert (1951, 1985), llamados unidad (Z), ambos tratan de representar
el comportamiento del suelo bajo condiciones de confinamiento.

4.3.1 Modelo de viscosidad intergranular de Zeevaert

La consolidacion primaria (unidad Kelvin) es analizada por el modelo de Terzaghi,
gue contiene un elemento resistente en paralelo con un amortiguador (elemento de
Newton); de fluidez lineal (¢1) y la consolidacion secundaria (unidad Z) se analiza
con el modelo de Zeevaert, que esta formado por un elemento altamente viscoso
no lineal, que incrementa su viscosidad con el tiempo al estar conectado en paralelo
con el amortiguador de fluidez lineal (¢p2), la fluidez no lineal varia con el tiempo (t),
y A-B son constantes y se puede observar en la figura 28.

I
Unidad Kelvin

P

ax.
e
| T LH dDzl

Unidad Z
TUZ

Figura 28 Modelo de Zeevaert de viscosidad intergranular

La accién de estas dos unidades requiere que la presién en el amortiguador de la
Unidad Z, siempre sea grande o igual a la presion en el amortiguador N, en orden
de que la capa de arcilla en la estructura secundaria pueda flui a las superficies de
drenaje durante la compresion primaria.

En consecuencia, al someter el suelo a un incremento de carga unitaria Ap se
produce un cambio volumétrico total €, por lo que se entiende que dicho efecto de
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la compresion es la suma de las deformaciones volumétricas primaria &y Yy
secundaria €.

&t = ey + &2 (29)
4.3.2 Unidad Kelvin

De acuerdo a las hipétesis se establecen las condiciones siguientes de equilibrio
bajo la aplicacion de un incremento de esfuerzo.

o, = oy+to0,

Para el amortiguador N (consolidacion primaria) se considera el elemento de
Newton, de fluidez lineal y se expresa.

Ev = PnOn (20)

Partiendo de la hipotesis Terzaghi y considerando un gran namero de unidades,
obtuvo el porcentaje de consolidacion para un estrato de suelo de la siguiente
manera:

8 —(2i+1)2n2]*T
U% :{1_2?;0@6 * v}*lOO (21)

Donde:
U: es el porcentaje de consolidacion para un estrato de la teoria de Terzaghi
Tv: factor tiempo primario, y se obtiene con la siguiente expresion:

Cy
TU —F

t (22)

Por lo que el porcentaje de consolidacién de Terzaghi se denomina F(T,), siendo la
funcién de retardo del tiempo de la deformacion para el proceso hidrodindmico de
consolidacion.

U="F(T,)

Por lo que, la ecuacion deformacién volumétrica primaria se establece que para
cualquier tiempo de un estrato con espesor d, se obtiene de la siguiente manera:

AS, = my, * F(T,) * Ao (23)

mv es el coeficiente de compresibilidad volumétrica por consolidacion primaria y se
obtiene en condiciones esfuerzo-deformacion del elemento.
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4.3.3 Unidad Z

En la teoria de consolidacion secundaria expuestas por el Dr. Zeevaert se considera
en el amortiguador N representa el agua de los macroporos en el suelo mientras
gue el amortiguador 2 representa los microporos en el suelo, por lo que se establece
la siguiente condicion de equilibrio.

O-Z = O'N+O'2

La relacion esfuerzo deformacion del amortiguador N con los de fluidez lineal y no
lineal. El amortiguador Z (consolidacion secundaria) se expresa.

g7 = ﬁaz (24)
Para t=0 oN=02 oZ=0
€t = T 07 (25)
PN

De acuerdo con la condicion inicial el parametro b=0, quedando asi:

%Hﬁ
&g = aoy In |L— (26)

¢N

Tomando en cuenta un gran nimero de modelos Z en serie y Inx =2.3 logx.
&g = 2.3a0;, log(l + (%”t) (27)

Donde @y ¢ son los promedios de las propiedades mecanicas y haciendo a
2.3a=mt, siendo mt el modulo de compresibilidad por consolidad secundaria, pero:

_ O
ESt - AZ
0
Cy = mio,Az,

Por lo tanto:

Cy, (Azp)?
8s; = ¢ log(l + ‘%N—(AZO)Z 2 Tv) (28)

Donde Tv es el factor tiempo primario de Terzaghi ecuacion 22 y donde & es un
pardmetro adimensional, y se puede determinar de las curvas de consolidacién que
es el inverso del tiempo que representa el tiempo de relajamiento de la compresion
secundaria.
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_ d)N Cv
$=" (Az,)?

Sustituyendo a Tvy a & en la ecuacion 28, obtenemos la ecuacion que representa
la deformacion volumétrica debido al fenomeno de la viscosidad intergranular
(consolidacién secundaria).

AS; = c;log(1 + €T,,) (29)

Teniendo las ecuaciones que representan la consolidaciéon primaria y secundaria se
sustituye en la ecuaciéon 19 y arribamos a la siguiente expresion:

S = m,U% * Ao + ¢, log(1 + éT,) (30)
4.4 Curvas de consolidacion

Al aplicar un incremento de carga de forma instantanea a un suelo fino saturado, el
esfuerzo provocado es inicialmente soportado por la fase liquida del suelo,
generando un aumento de presion de poro de igual magnitud que la carga aplicada
(figura 29), y conforme transcurre el tiempo, el agua drena hacia las fronteras
permeables permitiendo disipar la presiéon de poro en forma diferida, y asi
provocando la transferencia de esfuerzo a la fase sélida. Durante este proceso, la
reduccion del volumen del suelo es igual al volumen del agua expulsada;
consecuentemente, su velocidad de deformacion es funcion de la velocidad de
salida del agua (consolidacion primaria); pero se ha observado que después que el
exceso de presion de poro se ha disipado, continda un proceso de deformacion
(consolidacién secundaria) que se desarrolla generalmente por periodos mayores
que los que toma el fenébmeno hidrodinamico. Cabe precisar que la fase primaria
como la secundaria del fendmeno de consolidacién, suelen manifestarse para
tiempos convencionales de prueba (24 horas).

Deformimetro
Carga

Superficie
impermeable

Especimen de
Suelo

Anillo de prueba

Figura 29 Consoliddmetro
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la forma general de la deformacion-tiempo para un incremento dado de carga, se
dividen en dos etapas Se observa en los suelos no saturados debida a una
reduccion rapida del volumen de vacios. Los esfuerzos a la compresion la provocan
y va acompafiada por un rapido incremento de los esfuerzos efectivos y se puede
observar en la figura 30.

log t
Tg
:5 Primera etapa de compresion Segunda etapa de compresién
S | Consolidadcion Primaria Consolidadcion Secundaria
£
o
©
(]
O
g 4

Figura 30 Curva tipo de consolidacion
4.4.1 Consolidacion primaria (Etapa I)

Se debe a la reduccion gradual del volumen de vacios bajo esfuerzos efectivos
variables, es un cambio lento provocado por los esfuerzos de compresion bajo la
influencia de las presiones de poro que resisten una reducciébn mas rapida de
volumen. A medida que avanza la consolidacion, se disipan la presion de poro, la
consolidacion primaria empieza justo después de la compresion inicial.

4.4.2 Consolidacion secundaria (Etapa Il)

Es la reduccion gradual de volumen del suelo bajo esfuerzos efectivos constantes,
esta fase comienza cuando la presién de poro se vuelve aproximadamente cero y
se supone que continla para siempre. Se debe a la formacion lenta de los contactos
entre las particulas de arcilla que se encuentran bajo la influencia de los esfuerzos
cortantes, creados por un sistema de esfuerzos principales desiguales, sin
embargo, se cree que las arenas y otros suelos granulares no estan sujetos a
consolidacion secundaria.

Puesto que la compresion secundaria representa esencialmente un reacomodo
adicional de la estructura interna del suelo después de que la mayor parte de la
carga ha sido transferida del agua a la materia sdlida, se estima que las velocidades
de este tipo de compresion dependan del esfuerzo efectivo.
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Desde el punto de vista practico, distinguimos cuatro formas de curvas de
consolidacion: tipo I, tipo Il, tipo 1l (suelos con cavidades) y tipo IV, las cuales se
exhiben respectivamente.

Para niveles de esfuerzo pequefios en recompresion, las curvas de consolidacion
toman la configuracion mostrada en la figura 31.

log t
Ts
:5 Primera etapa de compresién Segunda etapa de compresién
% Consolidadcion Primaria Consolidadcion Secundaria
£
3
- Og
Tramo recto

g v

Figura 31 Curva de consolidacion tipo |

La compresion secundaria o viscosidad, se hace mas evidente y tiene una
configuracion convexa después de que la etapa de compresién primaria se ha
desarrollado totalmente, teniendo como niveles de esfuerzo grandes en el tramo de
recompresion de la curva de compresibilidad y cerca del esfuerzo efectivo P'v y se
muestra en la figura 32.

logt
Ts

_-5 Primera etapa de compresién Segunda etapa de compresién
é Consolidadcion Primaria Consolidadcion Secundaria
S
a Og

Tramo

recto
6 Y

Figura 32 Curva de consolidacion tipo Il
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En los niveles de esfuerzo cercanos al critico, la configuracion de la curva de
consolidacion no muestra el punto de cambio entre las dos etapas (figura 33), dicha
presencia llega a ocurrir por consolidacion inmediata, es decir, que la estructura de
los suelos finos no es capaz de resistir la presion del esfuerzo efectivo, haciendo
que su estructura se rompa, por tal motivo no existe consolidacion primaria

Unicamente consolidacion secundaria.

log t

Deformacion

5 3

Tramo
recto

Figura 33 Curva de consolidacion tipo Il (suelo con cavidades)

Después del esfuerzo critico, se genera una nueva estructura en la arcilla la cual
tiene lugar bajo condiciones de confinamiento y se puede observar en la figura 34.

log t

Deformacion

5y

Primera etapa de compresion
Consolidadcion Primaria

Segunda etapa de compresion
Consolidadcion Secundaria

Tg

Og

Figura 34 Curva de consolidacion tipo IV

4.4.3 Ajustes de curvas de consolidacion

Para el ajuste de curvas de consolidacion es necesario que se defina no sélo la
componente primaria sino también la secundaria de cada curva, por ejemplo, en las
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figuras 31 y 32 evitando en todo momento la expansion del suelo debido a una muy
pronta saturacion del material. EI método de ajuste consiste en determinar los
siguientes parametros:

So% Ordenada en el origen de la curva de consolidacion.
ts y 8 Punto donde termina la consolidacion primaria y continua la
secundaria.

try 6F Punto mas alejado de la zona donde termina la consolidacion
primaria, sobre el tramo recto de la consolidacion secundaria.

tsoy 8s0  Punto para el 50% de consolidacion primaria.

Ci Pendiente del tramo recto de la consolidacion secundaria.

Para dar una mejor explicacién del método de ajuste lo determinaremos de acuerdo
con la explicacién del profesor Deméneghi, y se empleara una curva de
consolidacion del resultado de las pruebas de laboratorio (figura 35).

Una vez que la cuerva de consolidacion se grafique, se debera de determina la
consolidacion inicial. Partiendo de un tl1 y t2 que representan los tiempos entre uno
o dos ciclos logaritmicos, mismo que sus deformaciones A8l y Ad2, estos
parametros se deberan de tomar antes de que la consolidacién primaria termine. Y
se obtiene con la siguiente ecuacion:

ASy = (t2*A81)—(tq *A‘Z)z__(:fz —A81)/(t1*t2) (3 1)

Teniendo la deformacion por la consolidacion inicial se comienza a determinar C: la
cual se obtiene eligiendo de uno a dos ciclos logaritmicos consecutivos del tiempo,
en el tramo recto de la consolidacion secundaria con sus deformaciones respectivas
y se obtiene mediante la siguiente ecuacion:

87-6k

(2

Considerado el modelo de viscosidad intergranular de la figura 28 (unidad Z,
Zeevaert, 1986) establece que el equilibrio de fuerzas y de compatibilidad de
deformaciones verticales en el modelo (Zeevaert, 1986 y Deméneghi, 2010)

Cr = (32)

ASs, = C, (1 +2) (33)

En donde t es igual a la fluidez del agua de los macroporos y microporos en todo el
elemento, para fines de la tesis se omite el desarrollo de dicha ecuacién (articulo
curvas de consolidacion en arcillas sensitivas, Agustin Deméneghi) donde se arribo
a la siguiente expresion para el calculo de la compresién por consolidacién
secundaria.
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)

T = (34)

10(A8FC_tMB)—1

Donde el valor de Adp estéa determinado, al seleccionar en la curva de consolidacion
el punto B inmediatamente después del quiebre con coordenadas (s, ts),
asumiendo que en este punto la consolidacion primaria llega al 100% y comienza la
consolidacion secundaria, por lo que la ecuacién 34, queda de la siguiente manera:

A8y = (A8 — A8o)—C, * log |1+ i—fl (35)

Conociendo la Adp se divide entre 2 para conseguir una primera aproximacion
(U=50% factor tiempo), la cual medimos el tso en la curva de consolidacion y con la
deformacion Ad50, y despejando a Cv en la férmula 22 factor tiempo primario, nos
gueda de la siguiente manera:

% 2
Cv _ T+(Azg) (36)
tso
Para determinar el valor de & lo podemos obtener con la siguiente expresion
2
§ = (37)

T*Cy

Entonces para determinar la ds0 se obtiene con la siguiente expresién, misma que
se deberd aplicar repetidamente para medir el tso en la curva de consolidacion,
calculando a Cv y & hasta que la magnitud de ds0 no cambie entre dos iteraciones
sucesivas.

850 = 22 + C,log(1 + 0.197¢) (38)

Teniendo las propiedades de deformacién de la arcilla sensitiva, De esta manera se
procede a calcular los parametros o médulos de compresibilidad por consolidacion
primaria y secundaria con las siguientes expresiones respectivamente:

AS
m, = _JZAZO (39)
_ _GC
Me = [ PTAVA (40)
Asi mismo, se definen los mdédulos de deformacion:
E. = 07820 _ 1 (41)

p AS, m
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mm)

Deformacién (

0.080
A3,

0.130
Jit

=
mo"oo
o

0.230

0.280

Figura

Curva de consolidacion

Tiempo (seg)

10 100 1000 10000

S
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CAPITULO 5: CALCULO DEL DISENO DE LA CIMENTACION COMPENSADA

Como se menciond al inicio de la tesis se pretende construir un edificio en la zona
de lago, por lo que en este capitulo se llevara a cabo el célculo de la cimentacién
compensada cuya estructura constara de 5 niveles y un sétano. La superestructura
tendra un nivel médximo de 13.00 m sobre nivel de banqueta, y tendrd un area de
344.24 m?.

En el anexo B se puede observar el perfil estratigrafico junto con las propiedades
del suelo obtenidas de las pruebas de laboratorio para cada estrato, se realiz6 el
calculo del edificio para conocer el peso total, medio

Calculo de la profundidad de desplante del cajén de cimentacién (Bjerrum y
Skempton)

PUM —p, = O.Sp,,ro
Py = ¥Dy
Pv'o = OS[(V * Z) + (Df - Z)(V - yw)]

Donde

Ancho 15.9 M

Largo 20.05 M

Peso total del edificio 2776.12 Ton
vd =presion del suelo seco = 14.8701 kN/m3
ym =presion del suelo saturado = 17.3756 kN/m3
ym =presion del suelo saturado = 16.3329 kN/m3
PUM = peso unitario medio = 87.0816 kPa

Por lo tanto, la profundidad de desplante queda de la siguiente manera

_PUM — (0.5[(y * 2) + (=2)(v — yw)])

! ¥+ (05 — ¥w)
_ 87.0816 — (0.5(14.87 * 2.5) + [(~1.9)(17.38 — 9.81) + (=0.1)(16.33 — 9.81)]
= 14.87 + ((0.5)[(—1.9)(17.38 — 9.81) + (—0.1)(16.33 — 9.81])

Df= 3.468m = 3.5m

Nota.- Se realiz6 el calculo del asentamiento con la Df de 3.5m, pero resulto no ser
la apropiada ya que el asentamiento rebasa lo estipulado en las normas, por lo que
se propone una Df=4.5m

1. Estado limite de servicio
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a) Expansion inmediata

El material del suelo excavado se debera de estimar de modo que parte o todo el
peso de la estructura sea compensado con la ecuacion

Qexc = VDf
gexc= 14.8701*2.5 37.17525 kPa
gexc= 17.3756*1.9 33.01364 kPa
gexc= 16.3329*0.1 1.63329 kPa
2gexc= 71.82218 kPa

De manera, que para obtener los asentamientos se debera de calcular las
deformaciones inmediatas por medio de la ley de Hooke.

Ee= mddulo elastico ecuacién 12, v=modulo de poisson
0z, Ox, Oy son los incrementos de los esfuerzos y se obtiene empleando el método
de Boussinesq

en este caso las deformaciones se comienzan a calcular a partir del segundo
estrato, ya que el suelo del primer estrato serd excavado.

Estrato Z (m)
1 0
55
3.2
2.6
1.8
2.6

OO~ W N

Para el calculo de lo deformaciones inmediatas es necesario obtener los esfuerzos
normales para cada estrato utilizando las ecuaciones de Boussinesq. Se Realizara
el calculé a la mitad de cada estrato con las siguientes expresiones 15,16,17 y 18.

B = /(7.95)2 + (10.025)2 + 2.752 = 13.087

, 71.8222 [( 1 1 ) (7.95 % 10.025 * 2.75)

7%= \795)2 7 (2752 T (10.025)% ¥ (2.75)? 13.087
_, (7.95 ¥ 10025)

(2.75 = 13.087)

+ tan

0z=17.58"4=70.33573 kPa
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718222 |m  (7.95 % 10.025 * 2.75)
2w |2 (10.0252 + 2.752)13.087
, (275 % 13.087)

(7.95 % 10.025)

+(1-2(05 (t 4 795 _17-95*13.087>
O3t 10025 ~ ¥ 10025+ 278

g X

— tan™

0x=11.1889*4= 44.75594 kPa

718222 |m  (7.95 * 10.025 * 2.75)
~2m |2 (7.95+ 2.752)13.087
L (2.75 % 13.087)

!

gy

~ A 95+ 10.025)
s (1 _2005) (tan-l 10025 10.025 13.087))]
7.95 7.95 % 2.75
ox=10.28634*4= 41.14537 kPa
Estratos o0z kPa ox kPa oy kPa
2 70.33573 44.75594 | 41.14537
3 57.20038 | 17.88243 14.07988
4 45.80368 9.449585 | 6.913552
5 38.12938 5.930042 4.169234
6 31.70966 3.811956 2.600453

Con los esfuerzos para cada estrato, reemplazamos en la ecuacion de Hooke.14

8§, =—————[70.3357 — 0.5(44.75594 + 41.14537
¢ = 6966.0554 | ( + )]

0e=0.021622m

Procediendo de manera analoga con los demas estratos, arribamos a los siguientes

resultados

Estratos de (m)
2 0.021622
3 0.015389
4 0.015299
5 0.010981
6 0.010409
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3 0.073699

por lo tanto, debido a la excavacion, ocurre una expansion inmediata del fondo de
0e=7.369936cm

b) Calculo de asentamiento inmediato

para este procedimiento se tiene que hacer la diferencia de carga total del edificio
con la inmediata

Peso neto del edificio = 3230.51 Ton
INP=101.335-71.8222 = 29.5128kPa

para obtener el asentamiento inmediato, pero ahora con el INP se realiza el mismo
procedimiento anterior, pero ahora se utilizara Eu (ecuacion 13) en la ecuacion 14

Az
Oy = I [O‘Z — v(ax + ay)]
u

esfuerzos normales para cada estrato

Estratos oz kPa ox kPa oy kPa

2 28.90204 18.39091 13.38806
3 23.50452 7.348168 3.816627
4 18.82144 3.882981 1.818771
5 15.66795 2.436746 1.087864
6 13.02999 1.566392 0.67364

Reemplazamos en la ecuacion de Hooke

= ———[28.90204 — 0.5(18.39091 + 13.38806
€ 4104.143[ ( * )]

0e=0.017438m

Procediendo de manera analoga con los demas estratos, arribamos a los siguientes
resultados

Estratos du (m)
2 0.017438
3 0.013436
4 0.0097
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5 0.007034
6 0.007671
3 0.0552

debido al incremento neto de presidn, la cimentacion sufre un asentamiento
inmediato du=5.524256¢cm

c) Asentamiento diferido

Para el siguiente calculo se necesitara emplear la ecuacion 30 y las siguientes
expresiones, asi mismo de valores obtenidos de las curvas de consolidacion

Op = (AE%) o, (43)
€ = (iﬁ) 0y (44)

Donde los modulos de deformacion Ep y Ecs se obtienen de las ecuaciones 41y 42
o haciendo el inverso de mv y mt. (anexo b)

El incremento neto de presion, para condiciones a lardo plazo es
INP=87.08167-71.8222 = 15.2595kPa

En este caso el Unico esfuerzo que nos interesa es 0: y se obtiene de la misma
manera que los anteriores

_ 15.2595 [< 1 1 ) (7.95 % 10.025 * 10)

= +
gz 27 I\7.952 + 102 ' 10.025% + 102 16.239
"~ (7.95 * 10.025)

(10 * 16.239)

+ tan

0z=2.433*4=9.73154kPa

Remplazamos en las ecuaciones 43y 44

) —( 26 )973154
P=\1222247)

0p=0.000206975m

C —( 2.6 )973154
t71\23221.63/

Ct=0.001089588m
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Se calcula el asentamiento para un tiempo de t=50 afios empleamos la ecuacion 22
t= 50(86400)(365.25)=1.57788x10° seg

_ (0.01818 * 1.57788x10°)
B (2.6 * 100)2

T=392.3225893>2

Por lo tanto, en la consolidacion primaria u% se toma igual a 1, es decir, llego al 100%
de la consolidacién y es cuando comienza la consolidacion secundaria

Sustituimos en la ecuacién 30 & es un parametro adimensional ecuacién 37
6; = (0.000206975)1 + (0.001089588 * log[1 + (0.086731 * 392.32258893)])
5=0.001889731m

Procediendo de manera analoga con los demas estratos, arribamos a los siguientes
resultados

Estratos oz kPa op (m) Ct (m) Tv 5t (m)
2 14.94367 0.003945 0.001096 94.829 0.00687
3 12.15291 0.001073 0.000817 885.708 @ 0.00405
4 9.731544 0.0002069 0.0010895 392.3225 0.001889
5 8.101045 0.000681 0.00046 @ 3479.128 0.00026
6 6.737099 0.0004453 0.001492 296.90286 0.002582
5 0.018033

Es decir, para una vida util de 50 afios, el asentamiento diferido de la cimentacion

es de 6:=1.803295364cm

Por lo que el asentamiento total es § = §,, + §;

8=7.32755cm

y para fines de disefio de accesos y de instalacién al edificio, se debe tomar en
cuanta ademas el asentamiento por recompresion § = §, + 8, + &;

0= 14.69749cm

6 = 5.524256 + 1.8033

6 = 7.369936 + 5.524256 + 1.8033




Calculo del disefio de una cimentacion compensada

Calculo del giro del edificio

El giro permanente de un cimiento esta dado por (Zeevaret, 1873), y se obtiene con
la siguiente ecuacion

04 = Oep — O (45)
Donde:

Be=Giro elastico
Bep=Giro elastoplastico

El giro elastopléstico esta dado por un cimiento de &rea circular

3(1-v)M
Ocp = o (46)
y el giro elastico
3(1-v)M
O = 8691};3 (47)
es decir
3(1-v)M
b = gcor? Gep 1] (48)

Para obtener las deformaciones plasticas y elastoplasticas se determinan
realizando pruebas dinAmicas de carga-descarga (compresion simple). Para fines
de la tesis los valores de Ge y Gep, se toman como un valor estadistico de la arcilla
de la ciudad de México.

R= momento sismico de inercia en el eje "Y" por ser mas desfavorable y se expresa

con la siguiente ecuacién
_ 4/(4*1)
R= |— (49)

b*13
12

Donde

I =

(50)

159 20.053
N 12

I=10679.692m*
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Sustituimos en la ecuacion 49

4] (4 * 10679.692)
T

R=10.7985957m
La fuerza sismica vale
s = 0.32%32305.1 = 5168.816kN

Con respecto al disefio del edificio se determiné el centro de gravedad de acuerdo
con la altura del edificio

hc=6.83m
El momento sismico del edificio en direccion "y" es
Wi=peso total del edificio=32305.1kN

M = w; * h,

M = 32305.1 * 6.83 = 35303.01kN.m

Sustituyendo en la ecuacién 48

_3(1-10.5)35303.01[3300 ]
4783300 * (10.79)3 12700

6d=0.000354rad = 0.03598%
Por norma se recomienda multiplicar 6d por 2
8d= 0.070797%

Las normas de cimentaciones de la Ciudad de México establece el siguiente valor
para el giro permanente (inclinacion visible)

100

(100+(3hy)) (51)

epermisible (%) =
Donde
hc= altura de la construccion = 13m.
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100
(100 + (3 * 13))

Hpermisible (%) =

Opermisible=0.71942%
Se hace la revision donde la desigualdad debe cumplir
8d=0.070796% < Bpermisible 0.71942% Si cumple

2. Estado limite de servicio
A la cimentacion se le hara la verificacion que cumpla con la condicion

Quit < qr

a) Calculo de la presion ultima sobre el terreno
La seguridad de una estructura debera verificarse para el efecto combinado de
todas las acciones, y este tipo de combinaciones debera multiplicarse por el factor

de carga correspondiente (Fc), y se expresa con la siguiente ecuacion

Fc (estructura)= 1.4

XQFc

Que == — (52)
Peso neto del edificio = 3230.51 Ton:

323051
= *
Tuit =15 9« 20.05)

qui=141.869kPa
b) Calculo de la capacidad de carga resistente del terreno
Para determinar la resistencia del terreno se determina con la ecuacion 7
Qr = 5.14+xCy * f, x FR + P,

para el valor de Cu se hace un promedio de los estratos existentes entre la
profundidad total, por lo tanto, se conocera la cohesion media del suelo.

_ Az, Cuy + AzyCuy + -+ Az, Cuy

um Z
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Estrato Cu Z (m)
1 — —

2 2.372 55

3 5.42 3.2

4 2.4799 2.6

5 3.24 1.8

6 5.6901 2.6

Cum= 36.60127kPa

Sustituimos en la ecuacién 8 para determinar fc

fo=1+|025 (21;)—095)] +[ozs (%)1

fc=1.269009

De acuerdo a las NTC el factor de resistencia que corresponde a la ubicacion del
predio es Fr=0.7

la presion efectiva del suelo es
Pv=71.82218kPa
Reemplazamos en la ecuacién de capacidad de carga 7
qr = (5.14 % 36.6013 * 1.27 % 0.7) + 71.82
gr=238.9397kPa
Se hace la revision donde la desigualdad debe cumplir
qult=141.869kPa < qr=238.9397kPa Si cumple
Se hace la revision del terreno por capacidad de carga bajo condiciones sismicas
utilizando el cortante reducido. (De acuerdo a las NTC se debera de tener en cuenta
las acciones permanentes mas variables, incluyendo la carga viva. Teniendo como

resultado la revisién del estado limite de servicio como los de falla.

Para determinar la fuerza sismica, las NTC de sismo indica que de los parametros
del espectro de disefio depende del periodo natural del suelo

v= cortante reducido

c=coeficiente sismico=0.32
Q=factor de comportamiento sismico, independiente de T
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Wo=peso del edificio=32305.1kN
c

a =5 (53)

,_032_ o
a = > =0.

v=a W, (54)
v = 0.16 * 32305.1 = 5168.816kN

Con respecto al disefio del edificio se determiné el centro de gravedad de acuerdo
a la altura del edificio hc=6.83m

El momento sismico del edificio en direccion "y" es

M, =v xh, (55)

M, = 5168.81 * 6.83 = 35303.01kN.m

Por norma se recomiendo el 30% del my para la direccion en "X"
M, = 35303.01 *x 0.30 = 10590.9kN.m

Se tiene entonces
_ My
ex =7, (56)

_ 3530302
¢X="323051 oM

M
ey =12 (57)

10590.0

ey
Las NTC menciona que en el caso de combinaciones de cargas (fuerzas sismicas)
excéntricas actuando a una distancia e del eje longitudinal del cimiento, el ancho y
el largo efectivo se determina considerando las expresiones 9
B’ =159 — (2 * 1.0928) = 13.7144m
L' =20.05— (2 *0.32784) = 19.39432m

Como se trabajo con las condiciones de B'y L' se fc se calcula con la ecuacion 10
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f=1+ [0.25 (1193379144342>] [ (13 7144)]

fc=1.2588143

Sustituimos en la ecuacion de capacidad de carga con los nuevos valores reducidos
qr = (5.14 % 36.6013 % 1.25 * 0.7) + 71.82

qr=237.5972kPa

Se calcula la capacidad de carga ultima del suelo con respecto al area reducida. Y

verificando el efecto combinado de todas las acciones, multiplicando por el factor de

carga correspondiente (Fc), Sustituimos en la ecuacion 52

Fc (suelo)=1.1

~ 32305.1
Tt = 137144 « 19.39432)

* 1.1

qui=133.6018kPa
Se hace la revision donde la desigualdad debe cumplir

qui=133.6018kPa < qr=237.5972kPa Si cumple

79



Resumen y Conclusiones

CAPITULO 6: RESUMEN Y CONCLUSIONES

6.1 Resumen

En una cimentacion compensada se trataron conceptos que intervienen durante el
disefio geotécnico de la misma, ubicada en un depdsito de suelo altamente
compresible. Por lo que se deberan de revisar los siguientes rubros:

» Estudio de las condiciones geoldgicas y geotécnicas del lugar, incluyendo
estratigrafia, propiedades hidraulicas y mecanicas de compresibilidad y resistencia
al esfuerzo cortante.

» +Condiciones estructurales de la edificacion, revision de la carga que ejercera
sobre el suelo para el proyecto en estudio

Estudio detallado de las deformaciones verticales que se puedan presentar durante
la vida util de la estructura, como son los siguientes analisis:

* Que no se exceda la presion critica: La cual esta en funcion de las
caracteristicas de las arcillas sensitivas; si el incremento de carga es mayor que
la presion critica entonces la deformacion del suelo es muy grande, lo que
conduce a fuertes asentamientos a la construccion.

+ Célculo de las expansiones inmediatas: Se provoca mediante la excavacion,
produciendo alivios de esfuerzos, causados por la descarga del suelo

» Calculo de la recompresion: Es la recuperacion de las expansiones generadas
durante el proceso de excavacion y construccién de la estructura

+ Célculo de la compresion inmediata, debida al incremento neto de presion, que
es la diferencia de la carga total con respecto al peso excavado.

» Calculo de la compresion diferida: Una vez que se forma un estrato de arcilla
sensitiva, con el incremento de carga, y con el tiempo las particulas sufren un
asentamiento por consolidacion primaria, y adicionalmente las particulas del
suelo se acomodan entre ellas, y debido a la naturaleza viscosa del agua que
las rodea, ocurre el fendmeno de consolidacién secundaria, el cual se manifiesta
de manera explicita cuando ya se ha disipado el incremento de presién de poro
por la aplicacién de la carga (es decir, cuando ha terminado la consolidacion
primaria). Este proceso se puede visualizar con las pruebas de consolidacion
de las cuales se obtuvieron los siguientes tres tipos: tipo I, tipo Il y suelo con
cavidades,
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* Revision de la capacidad de carga: Para este célculo se utilizaron dos
combinaciones 1) condiciones normales y 2) en condiciones sismicas que es
afectada en sus longitudes B’y L’

6.2 Conclusiones

En esta tesis se describid un procedimiento para el célculo de la cimentacion
compensada que se han de proponer como solucibn a un problema de
asentamientos totales y posiblemente diferenciales de una cimentacion sobre
suelos arcillosos blandos con problemas de hundimiento regional, como es el caso
del Valle de México.

Por lo que se concluyd, que el disefio de la cimentacion propuesta en el desarrollo
de esta tesis resulto ser funcional bajo las siguientes condiciones:

e El cajon sera desplantando a una profundidad de 4.5 m
¢ Elasentamiento permitido debera de arrojar un valor conforme a la normativa
vigente, para este caso el asentamiento sera de 14.90 cm.

Asimismo, se realizaron calculos considerando diferentes condiciones para los
mismos tipos de suelo y cimentacion propuesta, que se mencionan a continuacion:

e Profundidad de desplante:
Se evaluaron distintas profundidades para la cimentacion, que dieron como
resultado diferentes asentamientos dentro y fuera de la normativa, por
ejemplo, en el caso de una profundidad de 4 m el resultado que arrojo fue un
asentamiento de 40 cm que no esta permitido en la ejecucion de la obra

e El analisis de expansiones
En caso de que la cimentacion se desplante a una profundidad mayor a 5.4
m, las expansiones se presentaran seran excesivas, ya que el peso del suelo
excavado es mayor que el de la estructura.

El calculo que se utilizé proporciona resultados factibles, el cual resulta ser sencillo
de manejar para los ingenieros de la practica profesional.

Las condiciones anteriormente expuestas se obtuvieron con base en los ensayos
de laboratorio siguientes:

1. -Las pruebas de consolidacion, de las cuales se obtuvieron las
deformaciones que presenta el suelo: al inicio ocurre una consolidacion
primaria, y en el transcurso del tiempo, con la disipacion de poro, se presenta
la consolidacién secundaria. En la que durante las pruebas de carga y se
podia observar graficamente que la consolidacion primaria terminaba casi al
instante, dando lugar en las pruebas realizadas a las curvas tipo Il y con
cavidades.
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2. Para conocer el comportamiento elastico del suelo y su capacidad de carga,
se realiz6 la prueba de compresion simple, mediante ciclos de carga-
descarga

Con base en lo anterior se demuestra que el uso de una cimentaciébn compensada
en un terreno o suelo compresible es posible, ya que, comparado con el uso de una
cimentacion profunda, que es el tipo mayormente usado para desplantar cualquier
tipo de edificacién en la zona de lago, y que asegura que la edificacion no presente
asentamientos mayores, representa la misma seguridad para la estructura respecto
al asentamiento y generando un menor costo a la ejecucion del proyecto.

6.3 Recomendaciones

Los problemas de asentamiento de las arcillas sensitivas del Valle de México
pueden ser calculados aplicando el método utilizado en esta tesis.

Escoger adecuadamente, la curva de consolidacion obtenida con los resultados de
laboratorio que mas se asemeje en las presiones de campo-laboratorio a la curva
tedrica propuesta por el método de Zeevaert; para ello, es importante conocer cada
una de las curvas tedricas del método antes mencionado. Tal es el caso de la curva
Tipo con Cavidades donde en corto tiempo se concluye la consolidacion primaria de
Terzaghi. En la curva Tipo | se tiene que al término de la consolidacion primaria se
prolonga un tramo recto. En la curva Tipo Il al término de la consolidacién primaria
se presenta una joroba, prolongarse el tramo recto.

6.4 Investigacion futura

Realizar un célculo de iteracidén suelo estructura tanto dinamica como estética, par
observar el comportamiento del suelo. Contrastar frecuentemente los resultados
obtenidos por el método de Zeevaert con algun software de elementos finitos, a fin
de comprobar o reafirmar su confiabilidad, para una mayor precision en los trabajos
de analisis y disefios geotécnicos.
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Para conocer los pardmetros de resistencia del suelo, se efectuaron en muestras
inalteradas ensayes de compresion simple.

Los parametros de compresibilidad del suelo se obtuvieron por medio de pruebas
de consolidacion, y en este mismo ensayo se determind tanto el contenido natural
de agua, la densidad de solidos.

Las pruebas de laboratorio se realizaron siguiendo las especificaciones e
indicaciones de los profesores encargados del laboratorio M.I. Juan de Luis Umafia
Romero (jefe de laboratorio), M.l. Enrique Elizalde Romero (responsable de
practicas) y Oscar Diaz Silva (laboratorista).

Las pruebas antes mencionadas se describen a continuacion:
e Prueba de Consolidacion

La prueba de consolidacion consiste en la extraccion del material con los ensayos
de campo, la cual es conseguir una muestra representativa del suelo a una
profundidad, las cuales deberan ser llevadas al laboratorio con la finalidad de
determinar sus propiedades mecanicas.

Para comenzar el ensayo es necesario cortar 15cm de muestra (para su extraccion
del tubo) con una espatula se enrasa hasta dejar la superficie plana y libre de
residuos y del material que se encuentre en malas condiciones. Hecho esto se
emplea un cuchillo y se mete entre la muestra y el tubo teniendo cuidado de no
romper la muestra, esto es para quitar la adherencia que existe entre el suelo y el
tubo, en cuanto el cuchillo se deslice con facilidad se montara en una base para
realizar la extraccion figura 36:

Figura 36 Extraccion de mue

stra para el ensayo de consolidacion

86



Anexo A

La muestra de suelo debe ser inalterada y lo mads homogénea posible evitando
dafarlas y conservando su humedad.

En seguida se coloca la muestra en el cabeceador y con ayuda de un arco con
cuerda se corta hasta tener 10 x 10 x 10 cm aproximadamente, se coloca sobre el
torno giratorio y sobre ésta se centra el anillo de acero inoxidable de 8 cm de
diametro interno (D) y altura (H) de 2 cm aproximadamente. Para disminuir la friccién
lateral entre el anillo y el material se recomienda que la relacion D/H sea igual o
mayor a 4, y que ademas se coloque en su interior grasa de silicon (figura 37):

Figura 37 Introduccion del anillo a la muestra

la dinAmica es retirar el material excedente de la muestra a medida que se va
girando lentamente el torno e ir presionando uniformemente al anillo con una placa
de vidrio hacia abajo para asegurarse que se desliza perpendicularmente, y para
facilitar la introduccion del material al anillo se emplea una cuchilla circular
(ranurador), para el labrado. El ranurador deberd deslizarse en posicion
perpendicular al anillo, esto evitara una rasgadura mayor a la muestra (como se
observa en la figura 37). Al ir penetrando el anillo este proceso se repite hasta que
sobresalga el material del anillo metalico unos 5mm.

Cuando el material haya rebasado por completo el anillo metalico, se tiene ya la
probeta, enseguida se corta con el arco y posteriormente se enrasa retirando el
material excedente en la parte superior e inferior de las caras del anillo a esto se
deberd de dar una sola pasada para evitar el remoldeo (figura 38), es muy
recomendable que después del corte, se use un enrasador estriado para rayar las
caras con lineas perpendiculares que permitirdn el drenaje en todas direcciones.
Limpie cualquier excedencia de material en el anillo, para obtener el peso especifico
del material.
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\

s e

Figura 38 Muestra de suelo contenida en el anillo de consolidacion

Con la probeta labrada dentro del anillo metalico se procede a pesarla para
determinar su peso volumétrico y con el material restante el contenido de agua, los
limites de consistencia y la densidad de sdlidos.

Se coloca el anillo con la muestra en el dispositivo de contencion lo mas rapido
posible para evitar la pérdida de humedad, previamente se deberan de saturar los
elementos que permiten el drenaje del agua desplazada (piedras porosas) dentro
de un vaso de precipitado con agua destilada, se coloca por ambas caras de la
probeta un papel filtro himedo con agua destilada, sin que estas lleguen a tocar el
diametro interno del anillo metalico, posteriormente se colocan la piedra porosa en
la placa base y sobre ésta el anillo con la probeta de suelo, cuidando que queden
bien centradas en el diametro interno del anillo metélico evitando asi, que se puedan
atorarse durante la prueba. De igual forma en la cara superior de la probeta se
coloca la piedra porosa y la placa superior. Centrada la probeta de suelo, se colocan
trozos de algoddn humedecidos con agua para evitar la pérdida de humedad de la
muestra, cuidando que no toquen el anillo; se envuelve con un papel adherible
sujetado con ligas para garantizar el sellado hermético del dispositivo y formando
asi un ambiente humedo. Por ultimo, se coloca el balin cubierto con grasa de silicon
sobre la placa superior, en la hendidura destinada para este fin, para ello se retira
el papel adherible en la zona con ayuda de una navaja, quedando finalmente
encapsulado el dispositivo ver figura 39.

Se procede con el montaje, que consiste en colocar la cazuela con la pastilla de
suelo en el consolidometro, se debe verificar la horizontalidad y verticalidad del
marco de carga y del brazo de palanca, utilizando niveles de burbuja. Ademas, se
debe garantizar el equilibrio del sistema, por lo que el tornillo de ajuste del marco de
carga que presiona al balin deberéa estar siempre en contacto.

El consolidometro debe ser sensible a la aplicacion de carga y exento de friccion en
sus articulaciones. La probeta debe estar centrada en el vastago, para evitar alguna
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excentricidad de carga. Al momento de depositar las cargas se debe evitar cualquier
impacto durante su montaje.

Figura 39 Encapsulado de probeta de suelo

Teniendo el sistema en equilibrio y garantizando el contacto del tornillo de ajuste del
marco de carga con el balin, se instala el micrémetro para tomar las lecturas e ir
monitoreando la deformacién que presenta la pastilla al aplicarle carga, junto con
un cronometro digital. En el transcurso de la prueba, se debe observar que la
muestra no tenga afectaciones en la humedad por causa de la temperatura del
lugar, en caso de que ocurra, se recomienda saturar el material hasta cubrir la mitad
de la altura del anillo, para permitir el desalojo de las burbujas de aire de la muestra
hacia la piedra porosa superior figura 40:

' Y | - S NS
Figura 40 Montaje del consolidémetro

Con el sistema calibrado e instrumentado se procede a la implementacién del
programa de carga establecido de control de los esfuerzos a los que se someteré a
la probeta de suelo, por lo que se deberd contar con pesas de diferentes
denominaciones para este fin, antes de cada ciclo de carga y durante el periodo de
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prueba establecido, se sugiere usar pesas con agarraderas y de diferentes tamafos
para maniobrar mejor la colocacion. Simultaneamente se realiza la implementacion
del programa de lecturas de acuerdo al programa de cargas y monitoreo establecido
para cada ciclo de carga figura 41:

Figura 41 Montaje de la carga en el porta pesas

La implementacion de la etapa de carga requiere del trabajo simultdneo de dos
personas, una que coloque la carga en el porta pesas y la otra que inspeccione el
tiempo en el cronometro para el registro de las lecturas del extensGmetro. Se
recomienda efectuar la prueba en un lugar donde se evite la perturbaciéon ajena a la
prueba (vibraciones, impactos y otros), y/o cambios de temperatura.

Finalmente, al terminar la etapa de carga, se desmontan las pesas y el equipo, se
retira la cazuela del consolidémetro quitando las piedras porosas y el papel filtro, en
seguido se pesa el anillo con la muestra de suelo y por ultimo se retira la muestra
del anillo y se coloca en una capsula esta se metera en el horno de conveccion y se
deja secar durante 24 horas para determinar el peso seco de la muestra de suelo.
Véase figura 42:
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Figura 42 Desmonte de la probeta y obtencion del peso seco

Para determinar adecuadamente los paradmetros de consolidacion es recomendable
trazar las curvas de consolidacion en graficas semi-logaritmicas, y los parametros
a definir correspondiente a cada ciclo de carga y son: do, ®p, ts, 08, Ct, mv, Ecs, Ep,
t50%, Cv, ymy mt.

e Prueba de Compresiéon Simple

La prueba de compresiéon simple se determina del mismo material con la que se
realiz6 el ensayo de consolidacion, de igual manera se realiz6 la extraccion del
material del tubo, sin embargo, el labrado para este ensayo se efectla de distinta
manera.

Teniendo la muestra representativa aproximadamente de 10cm, la muestra se
coloca en el cabeceador y se dividira de acuerdo a la medida de la probeta, para
esto se emplea un cabezal y se coloca encima de ella, haciendo divisiones de tal
manera que se puedan obtener cuatro probetas, en caso de que no se consigan se
observa el material y se divide lo mejor que se pueda. Dividido el material en cuatro
partes iguales, se procede a cortar con el arco para tener las muestras, como se
observa en la figura 43:
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Figura 43 Corte de la muestra de suelo para las probetas

Posteriormente se procede a labrar la muestra de suelo para obtener la probeta que
va hacer ensayada, esta se centra en el torno de labrado y se fija con el tornillo que
esta en la parte superior. Para que la probeta quede de forma en cilindro se emplea
un arco y apoyandose en los tubos del torno se retira el exceso de suelo al momento
de ir girando el torno, para evitar que la muestra se llegue a fracturar el corte que
se hace con el arco se comienza de abajo hacia arriba, esto se hace repetitivamente
hasta formar la probeta de manera que quedé en forma cilindrica.

Finalizado el labrado de la probeta se retira cuidadosamente del torno y se coloca
en el cabeceador de madera, donde la dimension de la probeta debera de estar
entre 8 y 8.5 cm., posteriormente se debera de pesar para determinar su peso
volumétrico figura 44:

P2

. -
Figura 44 Probeta labrada

Con la probeta labrada se debera de cubrir con un trapo hiumedo o guardarla en un
cuarto hiumedo, esto servird para que no pierda humedad (figura 45):
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Figura 45 Probeta en cuarto himedo para evitar perdida de humedad

Mientras que se verifica la cdmara donde se realizara la prueba, y asi mismo,
determinar la carga que se le aplicara.

A continuacion, comenzamos a realizar el montaje de la probeta, se colocara en la
base del pedestal una piedra porosa junto con papel filtro que previamente fueron
puestos a saturarse, después de colocarlos, se depositara la probeta de suelo,
teniendo mucho cuidado de no destruir la probeta.

Enseguida, se introduce una membrana de latex con ayuda de un cilindro en el cual
se succionara el aire por medio de una manguera, puesto el latex se retira el cilindro
colocando de igual manera un papel filtro y una piedra porosa en la cara superior
figura 46, se colocaran cuatro arosellos dos en la parte superior y dos en la parte
inferior del anillo metdlico, para ajustar bien la probeta.

" Figura 46 Montaje de la probeta
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Posteriormente al montaje, se instala la cAmara triaxial, teniendo mucho cuidado en
no golpear la muestra, antes de eso, se unta grasa en la base de la camara, y se
fijan bien los tornillos que se encuentra alrededor de la camara contra la base de la
maquina, para hermetizar todo el equipo, en la parte superior de la camara se
localiza un vastago, el cual debera estar centrado con la probeta para evitar alguna
excentricidad de carga al momento de depositar las cargas, teniendo cuidado de
cualquier impacto durante su montaje.

Por ultimo, se coloca el balin cubierto con grasa de silicon sobre la parte superior,
del vastago y parte inferior del marco en la hendidura destinada para este fin, se
debe verificar la horizontalidad y verticalidad del marco de carga, utilizando niveles
de burbuja. Ademas, se debe garantizar el equilibrio del sistema, por lo que el balin
debera estar siempre en contacto y presionando al vastago de la camara.

Teniendo el sistema en equilibrio y garantizando el contacto del tornillo de ajuste de
carga con el balin, se instala el micrémetro para tomar las lecturas e ir monitoreando
la deformacién que presenta la probeta al aplicarle el ciclo de carga-descarga y
carga, junto con un cronometro digital ver figura 47:

Figura 47 Camara lista para realizar la prueba

Con el sistema calibrado e instrumentado se procede a la implementacion del
programa de carga-descarga establecido a los que se sometera a la probeta de
suelo. SimultAneamente se realiza la toma lecturas de acuerdo con las cargas para
cada ciclo de carga y al tiempo establecido figura 48.

La implementacion de la etapa de carga requiere del trabajo simultaneo de dos

personas, una que coloque la carga en el porta pesas y la otra que inspeccione el
tiempo en el cronometro para el registro de las lecturas micrometro.
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;;;;;

Figura 48 Colocacion de ‘beéas'

Finalmente, al terminar la etapa de carga, se desmontan las pesas, se retira la
camara triaxial, quitando las piedras porosas, el papel filtro junto con el latex, se
toma el peso la muestra de suelo en la cual se puede observar la falla por el
incremento de cargas, se coloca en una capsula y se mete en el horno de
conveccion y se deja secar durante 24 horas para determinar el peso seco de la
muestra de suelo. Véase figura 49:

- -
Figura 49 Muestra de suelo llevada a la falla

Para determinar adecuadamente los parametros de compresion simple es
recomendable trazar la curva esfuerzo deformacién en graficas semi-logaritmicas,
y los pardmetros a definir correspondientes son: ym, Cu, qu, Ee, Eu
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ANEXO B

Perfil estratigrafico y resultados de las pruebas
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De acuerdo al estudio de campo y a las pruebas de laboratorio a continuacién se
presenta una descripcion de cada uno de los estratos tipo en los que se agruparon
los diferentes depdsitos encontrados a lo largo del perfil acorde a sus propiedades

mecanicas.

PROFUNDIDAD

(m)
0.00 - 4.40

4.40 -10.00

10.00 - 13.20

DESCRIPCION

Estrato tipo R: Materiales de relleno artificiales que va hasta
1.4m de profundidad. En este estrato el nivel de aguas freéaticas
esta localizado a 2.50m.

Estrato tipo 1: Material limo arenoso café oscuro de
compacidad media, con una ligera capa de arcilla color negra,
con un contenido de agua que varia entre 34.6 a 72.74%. Su
limite plastico es de 34.99%, limite liquido de 67.01%, a partir
de lo cual obtenemos un indice de plasticidad de 32.01%.

La densidad de sdélidos es de 2.67 y con un peso volumétrico
de yd=14.8702kN/m3 y un ym=17.3755kN/m?

Con indice de resistencia a la penetracion estandar entre 3 y
11 golpes, con una capa de 50/10 golpes

este material se debera de retirar debido que el edifico contara
con un soOtano y, ademas, se debera tener en cuenta la
profundidad de desplante de la cimentacién compensada.
Estrato tipo 2: limo arenoso gris claro con capas de grava de
tamafio medio, con un lente de arena limosa negra, con un
contenido de agua que varia entre 32.87 a 79.81%. La
densidad de sdlidos es de 2.66 y con un peso volumétrico de
ym=16.3329kN/m?3

Para este estrato se detuvieron algunas pruebas de
penetracion ya que no se logré pasar de los primeros 15 cm
con menos de 50 golpes, Y las pruebas restantes tuvieron una
resistencia a la penetracion entre 35 a 43 golpes de la cual se
obtuvo un valor de resistencia al esfuerzo cortante no drenado
de Eu=4104.143kPa y un moédulo de respuesta elastica Ee=
6966.054kPa.

Estrato tipo 3: Arcilla gris verdosa con pocos lunares de arcilla
café rojiza, su contenido de agua varia entre 187.79 a
232.75%. El limite liquido es de 292.18%, el limite plastico de
78.76%, un indice plastico de 213.42%.

La resistencia al esfuerzo cortante no drenado de
Eu=4268.391kpa y un moddulo de respuesta elastica
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13.20 - 15.80
15.80 - 17.60
17.60 — 20.20

Ee=8571.429kPa, el valor de la densidad de sélidos es de 2.64
y con un peso volumétrico de ym=12.1726kN/m3

En este estrato el indice de resistencia a la penetracion
estandar es mas o menos homogéneo a lo largo del estrato,
teniendo un valor de N entre 1y 4, excepto al inicio del estrato
pues el tubo se sumergié por su propio peso

Estrato tipo 4: Arcilla gris verdosa con un lente de lunares de
ceniza volcanica, su contenido de agua varia entre 131.51 a
162.33%. El limite liquido es de 64.79%, el limite plastico de
52.61%, y un indice plastico de 12.18%.

La resistencia al esfuerzo cortante no drenado
Eu=4297.056kPa, con un moddulo de respuesta elastica
Ee=6393.634kPa, el valor de la densidad de sélidos es de 2.67.
y un peso volumétrico de ym=13.0650kN/m3

Al igual que el estrato anterior el indice de resistencia a la
penetracion estdndar de manera que es homogéneo a lo largo
del estrato, teniendo un valor de N entre 2 y 5 golpes.

Estrato tipo 5: Arcilla gris verdosa, con un contenido de agua
que varia entre 188.11 a 382.70%. Su limite liquido es de
369.19%, el limite plastico de 105.41%, y un indice plastico de
263.77%.

La resistencia al esfuerzo cortante Eu=3558.655kPa, y un
mobdulo de respuesta elastica Ee=5422.343kPa, el valor de la
densidad de sélidos es de 2.64, con un peso volumétrico de
ym=11.9596kN/m3

Con un indice de resistencia a la penetracion estandar entre 2
y 7 golpes.

Estrato tipo 6: Arena limosa de color gris verdosa con gravas y
un lente de arena arcillosa de color café rojiza, su contenido de
agua varia entre 38.02 a 106.99%. EIl limite liquido es de
92.42%, el limite plastico de 49.90%, y un indice plastico de
42.53%.

La resistencia al esfuerzo cortante Eu=4036.596kPa, con un
modulo de respuesta elastica Ee=7119.84kPa el valor de la
densidad de sélidos es de 2.60, con un peso volumétrico de
ym=16.1441kN/m3

El estrato tiene un indice de resistencia a la penetracion
estandar entre 5y 22 golpes.
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En la figura 50 se muestra representativamente el perfil estratigrafico y la simbologia

SIMBOLOGIA:
[ UL LT — — — AN
11111 e I LSS IL LI,
MAT. ORGANICA LIMO ROCA
+ o+ o+ o+ *: Avance con broca tr.
++++++++ > de 50 golpes
RELLENO ARCILLA
N : Numero de golpes
%% TSH = Muestreo con tubo Shelby
GRAVA ARENA
TIPO DE SONDEO : SM-1
N.A.F.: 2.50 m.
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Figura 50 Perfil estratigrafico SM-1
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Los esfuerzos dentro de un suelo se producen por el peso propio del mismo, por
cargas gque se encuentren sobre éste o por el contacto de sus particulas. Estos
esfuerzos se pueden presentar en un suelo seco (sin NAF), y en presencia de agua
(NAF) los cuales estan sometidos a un empuje U (principio de Arquimedes)

Se presenta el andlisis de los esfuerzos verticales que se generan en la masa de
suelo por el peso propio de los materiales a una profundidad Z

DISTRIBUCION DE ESFUERZOS

. Y Yw Espesor || Prof. 0o 1 C'o
DESCRIPCION (kn/m?) [ (kn/m?) ESTRATO (m) (m) (kPa) (kPa) (kPa)
0.00 0.00 | 0.00 0.00

14.87 0.00 0.00 | 2.50 2.50 2.50 | 37.18 0.00 37.18

1 | Limo-Arenoso
17.38 9.81 2.50 | 4.40 1.90 4,40 | 70.19 18.64 51.55

2.80 7.20 | 115.92 | 46.11 | 69.81

2 | Limo-Arenoso | 16.33 9.81 4.40 | 10.00
2.80 10.00 | 161.65 | 73.58 88.08

1.60 |11.60 | 181.13 | 89.27 | 91.86

3 Arcilla 1217 | 9.81 | 10.00 | 13.20
1.60 | 13.20 | 200.61 | 104.97 | 95.64
130 |14.50 | 217.59 | 117.72 | 99.87

4 Arcilla 13.07 | 9.81 |13.20 | 15.80
130 | 15.80 | 234.57 | 130.47 | 104.10
090 |16.70 | 245.34 | 139.30 | 106.04

5 Arcilla 11.96 | 9.81 | 15.80 | 17.60
090 |17.60 | 256.10 | 148.13 | 107.97
: 1.30 | 18.90 | 277.09 | 160.88 | 116.21

g |Arenalimosal o001 981 |17.60 | 20.20
con Gravas 1.30 | 20.20 | 298.08 | 173.64 | 124.44

En la figura 51 se presenta el diagrama de esfuerzos totales (pv), presion del agua
(u) y esfuerzos efectivos (p’v), el calculo se desarrollé a la mitad de cada estrato
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102



Perfil estratigrafico y resultados de las pruebas

De acuerdo con los resultados de las pruebas de consolidacién, se observé que al
determinar y graficar los modulos de compresibilidad por consolidacion primaria y
secundaria (mv, y mt), para la presion de cada estrato no se pudo asumir una lectura
confiable. Por lo que para determinar dichos médulos se puede emplear el siguiente
procedimiento aproximado de la siguiente manera:

1. Para determinar los médulos mv y mt, los cuales estan en funcion del nivel
de esfuerzo efectivo vertical en el suelo. Es necesario emplear el diagrama
de presiones mostrado en la figura 51 y las pruebas de consolidacién.

2. Este procedimiento nos da como una aproximacion a la presion que ejerce el
suelo a la mitad de cada estrato que se tiene en el campo con respecto a lo
obtenido en el laboratorio.

3. De acuerdo con la presién efectiva vertical que se tenga en campo para cada
estrato como se muestra en el diagrama de presiones (Pv), y de los
resultados de las pruebas de consolidacion (etapa de carga), buscamos el
intervalo de presion vertical efectiva que corresponda al intervalo de presién
efectiva de campo.

4. A partir de este intervalo, se tiene una relacion entre las presiones de campo
y laboratorio, de la cuales se elige la curva de consolidacién que corresponda
con dicho intervalo y con esto logramos que las magnitudes o los mdédulos
de compresibilidad sean las correspondientes a la presién efectiva de campo.

De esta manera se presentan las curvas de consolidacion de las cuales se tomaron
para obtener tanto los médulos de compresibilidad por consolidacion primaria y
secundaria y los médulos de deformacion.
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Figura 52 Curva de consolidacion (estrato 2)
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A continuacion, se presentan algunas de las graficas con respecto a los resultados
obtenidos de las pruebas de laboratorio
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Figura 57 Curva de consolidacion
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Figura 58 Curva de consolidacion
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SUCS
Estratos|  Profundidad (m) L . C ¥ LL | LP P
Muestra Tipos Descripcion N W) | Gs | o) knm2 | % % % |(©G) S F
— , % | % | %
Inicial | Final | Avance
1 0 14 14 Relleno 11 42.12
2 1.4 2 0.6 Arcilla negra con poca arena fina 9 72.74 14.87
8 > 26 0 Lmocaféoscuroconarenade -, gy q 67.01 34.99 32.01
fina a media.
2 : ;
! 26 32 0 Lmocaféoscuroconarenade o, g, g 267 N 0.16 57.04 42.8
fina a media.
5 3.2 33 0.1 Grava gris claro con arena 50/10: 34.6 17.37
6 3.3 3.8 0.5  (Avance con broca tricénica)
7 3.8 4.4 0.6  (No recuperd) 3
8 Limo gris verdoso con
4.4 59 08 oquedades de a.ntlguals .ralces, TSH  66.91
con poca materia organica y
arena fina
9 5.2 55 0.3 Limo gris claro con arena fina 50/15 55.03
10 5.5 5.8 0.3  (Avance con broca tricénica)
11 i
58 62 04 Oravasconarenadefinasa 50/25 32.87 0.43 56.25 43.32
gruesas gris clara
12 2 6.2 6.4 0.2  (Avance con broca tricénica) 266} 2.37 | 16.33
13 Gravas con arena de finas a
6.4 6.6 0.2 gruesas gris clara empacadasen = 50/5 | 54.13
limo
14 6.6 7 0.4  (Avance con broca tricénica)
15 7 73 03 Arenagrisclaracon pocas 50/15 47.45 0 3229 67.71
gravas medias
16 7.3 7.6 0.3  (Avance con broca tricénica)
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17 Arenas finas empacadas en limo

7.6 8.2 0.6 gris claro, con gravas aisladas de | 35 58.14

tamafio medio.

18 Arenas finas empacadas en limo

8.2 8.8 0.6 gris claro, con gravas aisladas de | 43 57.81

tamafio medio.
19 8.8 9.4 0.6 : Arenalimosa negra 11 : 79.81
20 9.4 10 0.6 Arena limosa negra 5 73.28 0.37 146.86 52.77
21 10 10.8 0.8  Arcilla gris verdosa TSH  253.46 292.2  78.76 1 213.42
22 10.8 114 0.6  Arcilla gris verdosa 2 22543
23 Arcilla gris verdosa con lunares
3 11.4 12 0.6 de arciﬁa café rojiza 121049 2.64: 542 1 12.19

3 126 oo ylagEimcnime | g
25 12.6 13.2 0.6 Arcilla gris verdosa 4 218.86
26 13.2 138 0.6  Arcilla gris verdosa 2 .158.73
27 . 138 146 08 G\;Cé!iigsv‘(’)‘z::f;co” lunares - rsp 162,33 067 247 130 6479 5261 1218
28 14.6 15.2 0.6  Arcilla gris verdosa 5 131.51
29 15.2 15.8 0.6  Arcilla gris verdosa 4 1155.33
30 158 164 0.6  Arcilla gris verdosa 3 382.7 369.2 1 105.41  263.77
31 5 16.4 17 0.6  Arcilla gris verdosa 7 :250.04 264 3.24 11.89
32 17 17.6 0.6  Arcilla gris verdosa 2 .188.11
33 176 184 0.8  Arcilla limosa gris verdosa TSH  106.99 9242 499 4253
34 18.4 19 0.6  (No recupero) 7
35 6 19 19.6 = 0.6 | Arena fina arcillosa café rojiza. 5 3802 26 569 16.14
° toso 2020 oso Smmyammneds | 22 ars

Nomenclatura: N: nimero de golpes, w: contenido de agua, Gs: densidad de sdlidos, c: cohesion, y: peso volumétrico, LL:

limite liquido, LP: limite plastico, IP: indice plastico, G: gravas, S: arenas, F: finos.
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