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INTRODUCCION

En las dltimas décadas la Ciudad de México ha tenido un crecimiento constante y
acelerado de poblacion por lo que ha rebasado sus limites conformando asi una de las
metrépolis mds grandes del mundo. En tan sélo el 1% del territorio se concentra

aproximadamente el 20% de la poblacién y el 50% de la actividad industrial.

La poblacién en el D.F. en el afio 2000 fue de : 8 605 239 habitantes; de los
cuales el total de viviendas particulares habitadas es de 2 103 75,

De ahi que la falta de vivienda sea un problema que se ha tratado de solucionar
por medio de la ocupacién "irregular" del suelo en la periferia urbana. En ese sentido,
es "irregular" porque los terrenos o predios estdn al margen de la legislacion urbana,
ya que los asentamientos "irregulares" han surgido en suelos no aptos para la vivienda,

por ejemplo: barrancas , cafiadas, lomerios, suelo fangoso, etcétera.

Sin embargo, un proceso interno que ha aparecido en la Ciudad de México y ha
contribuido a su expansion fisica es el relacionado con la "expulsién" de poblacidn de
las delegaciones centrales (Cuauhtémoc, Venustiano Carranza, Miguel Hidalgo y Benito

Judrez).

De este modo, la ciudad central sufre un "despoblamiento" debido a que la
periferia suburbana ofrece la posibilidad de "restituir" la pérdida de vivienda que ha
sido sustituida por establecimientos comerciales o por oficinas: razén por la que se
hace necesario revertir dicho despoblamiento mediante soluciones tales como la

construccion de viviendas dentro de las Delegaciones Centrales.

En particular, la delegacidn Benito Judrez presenta un déficit de vivienda tal

que 9657 viviendas necesitan ser reemplazadas de manera inmediata debido a los




materiales de baja calidad empleados en la construccidon; mientras que 51505 deberdn

ser reemplazadas en un periodo de 25 afios

Por otro lado, en dicha delegacién se encuentran arterias viales tales como : el
Viaducto Miguel Alemdn, la Avenida Insurgentes, Division del Norte entre otras, por
las cuales circulan diariamente una enorme cantidad de vehiculos tanto de transporte
publico como privado, haciendo insuficientes las arterias viales provocande
congestionamientos, debido a esta razén, también surge la necesidad de contemplar
estacionamientos en las edificaciones con el fin de no entorpecer las arterias viales

por el estacionamiento de carros en las mismas

Esta tesis aborda un proyecto de vivienda ubicado en la Delegacién Benito
Judrez, especificamente en la calle de Maricopa N°43 en la colonia Ndpoles; con el
cual se pretende por un lado satisfacer las demandas de vivienda entre la poblacién
evitando asi los asentamientos irregulares en la periferia de la Ciudad de México y
por el otro evitar los entorpecimientos viales mediante estacionamientos

subterrdneos.

Sin embargo el objetivo de esta tesis no solo es el mencionado en el pdrrafo
anterior sino también es dar a conocer todos los Pardmetros que se tienen que tomar
en cuenta para elaborar un estudio de Mecdnica de Suelos aplicado a un proyecto de
Vivienda con el fin de determinar tanto el tipo de cimentacién mds adecuada asi como

el procedimiento constructivo a seguir.
De tal manera que para elegir el tipo de cimentacion se requiere considerar :

1. Obtener cuando menos, informacién aproximada con respecto a la naturaleza
de la estructura y de las cargas que se van a transmitir a la cimentacion

2. Determinar las condiciones del subsuelo en forma general.




3. Considerar brevemente cada uno de los tipos acostumbrados de cimentacién,
para juzgar si pueden construirse en las condiciones prevalecientes, si serian
capaces de soportar las cargas necesarias, y si pudieran experimentar
asentamientos perjudiciales. En esa etapa preliminar se eliminan los tipos de
cimentacidn que no son adecuados.

4. Preparar una estimacién del costo de cada alternativa viable de cimentacidn, y
elegir el tipo que represente la transaccién mds aceptable entre el

funcionamiento y el costo.

Finalmente con esta tesis se pretende elaborar una labor de divulgacién e
informacién para las personas interesadas en las diferentes alternativas de
cimentacidn para un edificio en zona de transicion; apoyando dichas alternativas en un

estudio de Mecdnica de Suelos.




CAPITULO I.
ANTECEDENTES

Se solicito la realizacién del Estudio de Mecdnica de Suelos para un Edificio
que se construird en el predio ubicado en la Calle Maricopa No. 43, Colonia Ndpoles,
Delegacion Benito Judrez, México, Distrito Federal, donde se proyecta construir un
edificio que contard con un sétano y medio , planta baja y nueve niveles, donde los
sétanos y la planta baja serdn destinados para estacionamiento del edificio. La
localizacion del sitio de interés se indica en la figura 1, en la figura 2 se presenta la
distribucion general en planta de la estructura proyectada y en el Anexo I se
presentan los planos del proyecto considerado . Las cargas con las que se
dimensionaron las alternativas de cimentacién nos fueron proporcionadas por el

cliente.

La superficie actual del terreno presenta una topografia plana y de acuerdo al
proyecto arquitecténico el nivel de rodamiento del drea de estacionamiento del sétano
inferior tendrd un desnivel de 4.50 m con respecto al nivel actual de banqueta; de
acuerdo a las caracteristicas observadas del terreno en la exploracién realizada serd
necesario efectuar un despalme variable de 0.8m para retirar los materiales de mala
calidad, y solo en caso necesario siempre y cuando se requiera colocar materiales de
relleno controlado de acuerdo a las especificaciones que se mencionan mas adelante,
para garantizar que el comportamiento de estos sea adecuado. El predio de interés en

las condiciones actuales se muestra en las figuras 3,4 y 5.

El sitio de interés tiene en las colindancias norte y poniente estructuras de uno
y dos niveles, de acuerdo a la exploracidn realizada se observo que estdn cimentadas
sobre una cimentacién superficial de zapatas corridas desplantadas a 80 cm. de

profundidad con respecto al nivel de banqueta, pero en la mayor parte de la
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colindancia las construcciones se encuentran retiradas de limite del predio a
distancias minimas de 2 m quedando un drea libre, como se muestra en la figura 6, en
la colindancia sur se tiene la via piblica, y finalmente en la colindancia oriente se tiene
un edificio de siete niveles, el cual se encuentra desplantado sobre un cgjén de
cimentacidn con pilotes, el cajén se encuentra desplantado a un metro de profundidad

aunque se desconocen las caracteristicas de los pilotes.

El proyecto arquitectdnico contempla la construccién de un edificio, que consta
de 9 niveles con drea en planta total de 334.15 m? , el sétano y medio y la planta baja
serdn destinados para estacionamiento que ocupa toda el drea del predio de acuerdo al
proyecto proporcionado. La solucién del edificio serd con columnas, muros, losas y

marcos de concreto.

Con objeto de determinar el tipo de cimentacion mds adecuada para la
estructura proyectada, se efectuaron diversos andlisis de Mecdnica de Suelos,
basados en los resultados del muestreo y exploracién del subsuelo realizados en el
sitio de interés, asi como en las propiedades mecdnicas de los materiales

determinadas mediante pruebas de campo y de laboratorio.

En esta tesis se describen los Andlisis de Mecdnica de Suelos, reportando los
resultados obtenidos asi como también se consignan las recomendaciones para el
disefio y el procedimiento constructivo de la alternativa de cimentacién que se juzga

mds adecuada
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CAPITULO II.
RECONOCIMIENTO DEL SUBSUELO

2.1 Generalidades

La investigacion del subsuelo tiene como finalidad averiguar el estado natural de
un suelo de cimentacién antes de la asignacién a un predio de un tipo determinado de
estructura o de un arreglo de ellas, para lo anterior se realizo en el sitio de interés un
sondeo profundo y tres pozos a cielo abierto.

El ndmero de exploraciones minimas a realizar de acuerdo al R.C.D.F. (pozos a
cielo abierto o sondeos) serd de 1 cada 60mts o fraccién del perimetro o envolvente
de minima extension de la superficie o en su defecto 1 por cada 100mts.

La profundidad de las exploraciones dependerd de las condiciones del subsuelo o

hasta encontrar el nivel de aguas fredticas.

Debido a lo heterogéneo y complejo del suelo se han ideado pruebas de campo y
laboratorio que permiten obtener en forma aproximada valores y propiedades indice y
mecdnicas de los suelos. Estos datos permiten tener elementos de cdlculo para
conocer la capacidad de carga del suelo y el asentamiento que se producird con lo que

podra dictaminarse la recomendacidn de la cimentacion a emplear.

La exploracién del suelo en campo puede realizarse de dos maneras:
1.- Exploracidn Directa

a) Pozos a cielo abierto, con muestreo alterado o inalterado.
b) Perforaciones con posteadora, barrenos helicoidales o métodos similares.

2.- Exploracién Indirecta

a) Sondeo de Penetracion Estdandar (SPE).
b) Sondeo Mixto (SM)

¢) Sondeo Selectivo (SS)

d) Sondeo Cono Eléctrico (SCE)
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e) Sondeo de Cono Dinamico (SCD)

f) Sondeo de Presiometro Menard (SPM)
g) Sondeo de Avance Continuo (SAC)

h) Sondeo de Barril Denison (SBD)

i) Sondeo Neumadtico (SN)

En la Exploracion Directa se obtienen muestras de suelo alteradas o inalteradas
de las cuales se llevardn al laboratorio para su ensaye, mientras que en la Exploracion
Indirecta se obtienen las propiedades fisicas del suelo a través de la propagacion de

ondas sismicas, conduccién de corriente eléctrica, propagacién de ondas sénicas.

La Exploracién Directa es recomendable debido a que con dicha exploracion se
pueden observar las condiciones naturales del terreno el contacto con la muestra que
se obtiene asegura un alto grado de inalterabilidad, si se realiza con cuidado y
siguiendo las instrucciones correspondientes; el inconveniente de esta técnica es el
tiempo que se tarda en hacer la excavacién ( aln si se hace con maquinaria ), ya que
antes de llegar a la profundidad a la que se interese hacer el muestreo se tendrd que
suspender el uso de ella, debido a que el movimiento y las vibraciones de la maquina
alterarian la condicion ideal de la muestra de suelo, este volumen restante de material
se tendrd que excavar por métodos manuales, que en el caso de que el fondo de la
excavacidon sea profundo (<5 m) la extraccién manual de material se hace muy
complicada, sin mencionar que si se esta abatiendo el nivel fredtico de agua, esta
operacion no sélo se hace dificil de realizar sino que también se encarece por el uso

continuo de el sistema descrito (drenes, depésito de agua y bomba).

La Exploracién Directa se recomienda para estudios del suelo donde se requiere
Unicamente tener un criterio general del suelo en el que se cimentara o bien cuando
las construcciones sean de importancia, los sondeos a realizar en esta zona no se

requieren a profundidades considerables (mds de 15 m de profundidad).




Ahora bien, si se cimentara en zonas minadas, con oquedades por su misma
formacion geoldgica o que contengan grandes capas de rellenos ya sean naturales o
artificiales, se considerard conveniente utilizar los métodos de Exploracion Indirecta,

ya que estos nos permitirian conocer una porcion mas amplia del terreno.

Respecto al propésito con el que se toman las muestras, estas se dividen en
muestras de inspeccidn y muestras para el laboratorio. De las muestras de inspeccidn
solo se requiere que sean representativas. En cambio, las muestras destinadas a
estudios de laboratorio deben llenar una serie de requisitos con respecto al tamafio,

método de obtencién, embarque, etc.

Tanto las muestras de inspeccién como las de laboratorio pueden ser inalteradas,
cuando se toman todas las precauciones para procurar que la muestra esté en las
mismas condiciones en que se encuentra en el terreno de donde procede y alteradas
cuando se modifica bdsicamente su estructura sin cambios quimicos. Las muestras de
suelo alteradas pueden ser:

a) Representativas: cuando han modificado su estructura, conservando sus
componentes.
b) No representativas: cuando ademds de haber modificado su estructura, han

perdido alguno de sus componentes.

Para nuestro propdsito, la Exploracion Directa con cualquiera de los métodos
expuestos es recomendable, por la rapidez en la obtencién de las muestras ya que
requiere de equipo menos sofisticado, lo cual implica que sea mds econdmico el estudio
obteniendo buenos resultados. Cabe aclarar que cuando el suelo de cimentacién sea
conflictivo, en el caso de minas u oquedades por ejemplo, no se restringird el uso de

unc o mds de los métodos de Exploracién Indirectos.




2.2 Pozos a cielo abierto

Este método es de los cominmente empleados y recomendados para determinar
las propiedades del subsuelo, debido a que las muestras obtenidas son prdcticamente
inalteradas.

El método queda limitado principalmente al tipo de material y posicion del nivel
de agua fredtica, sin embargo si el nivel fredtico se encontrara antes de cumplir con
los objetivos de esta investigacion, esto no deberd considerarse como limitante de la
profundidad del pozo, el cual deberd continuarse, aunque se requiera utilizar equipo de
bombeo. Esta condicién nos llevara a encarecer el costo de la cimentacidn y deberd
tomarse en cuenta al escoger el tipo de estructura a construir en el sitio.

En estos pozos se pueden tomar muestras alteradas o inalteradas de los
diferentes estratos que se hayan encontrado. Las muestras alteradas son
simplemente porciones de suelo que se protegerdn contra perdidas de humedad
introduciéndolas en frascos o bolsas emparafinadas. Las muestras inalteradas deberdn
tomarse con precaucién generalmente labrando la muestra en una oquedad que se

practique al efecto en la pared del pozo.

El procedimiento consiste en realizar excavaciones a cielo abierto dentro del
predio en estudio de 0.8 m. x 1.50 m. Aproximadamente ( para poder manicbrar
dentro de el ) y profundidad tal que permita determinar las caracteristicas de los
depdsitos superficiales y la profundidad a la que se tiene el N.A.F. (Nivel de Agua
Fredtica), que en este caso no se detecto hasta maxima profundidad explorada, ahora
bien si las condiciones de los taludes de la excavacién lo permiten se profundiza hasta
26 2.5m, de lo contrario se ampliard la excavacién si se considera conveniente.

El pozo debe readlizarse con pico y pala, una vez hecha la excavacién, en una de
las paredes del pozo se va abriendo una ranura vertical de seccion uniforme de la cual
se obtiene una muestra cubica de aproximadamente 25 cm. de lado por 20 cm. de

profundidad, este trozo de suelo se cubrird con una mezcla hecha de breay parafina




calentdndola previamente en un bote de lamina hasta conseguir la homogeneidad de
ambas para posteriormente cubrir las caras visibles de la muestra con manta de cielo
y el impermeabilizante antes mezclado. La muestra deberd llevar los siguientes datos:
fecha de extraccidn, lugar de procedencia, profundidad y equipo. Finalmente se envia
al laboratorio para su estudio. Si se detectan a simple vista varios estratos de suelo,
se tomardn muestras de cada uno de ellos de la misma forma. Para obtener las
muestras alteradas se tomaran porciones de suelo cada 30 cm. guardando las
muestras en las bolsas de pldstico

Es importante mencionar que la excavacién y todos los trabajos realizados
deberdn estar supervisados por un ingeniero especialista en Mecdnica de Suelos, para
distinguir la naturaleza del suelo "in situ" y la modificada por la excavacién, realizando
sencillas pruebas de campo que determinen de manera preliminar el tipo de suelo y
algunas de sus caracteristicas como granulometria, plasticidad, entre otras. Asi como
también se recomienda que siempre se lleve un registro completo de las condiciones
del subsuelo durante la excavacion.

La ubicacién y niimero de pozos a realizar serd en funcidn del tamafio del predio,
del drea que abarque la nueva construccidn, del conocimiento previo de las
construcciones que existan y de las colindancias. Se deberd cuidar que la ubicacidn de
los pozos sea tal que permita la mayor informacion con el minimo costo y tiempo
dependiendo de las condiciones antes citadas. Los pozos también deben permitir
obtener informacion acerca del desplante de las estructuras colindantes y de las

cimentaciones antiguas en el predio mismo en el que caso de que existan.

En el presente estudio se realizaron tres pozos a cielo abierto a una profundidad
variable entre 2 y 2.5 metros. El perfil de los pozos a cielo abierto excavados para
conocer las propiedades de los depdsitos superficiales se indica en las figuras 7, 8 y

9: en la figura 10 se presenta un croquis del terreno ubicdndolos dentro del mismo.




LOCALIZACION: INSURGENTES SUR. COL. NAPOLES

TIPO DE SONDEO: POZO A CIELO ABIERTO PCA-1
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FIGURA N° 7
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LOCALIZACION: INSURGENTES SUR. COL. NAPOLES TIPO DE SONDEO: POZO A CIELO ABIERTO PCA-2
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FIGURA N°8




LOCALIZACION: INSURGENTES SUR. COL. NAPOLES

TIPO DE SONDEO: POZO A CIELO ABIERTO PCA-3
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h= PESO VOLUMETRICO
2.60 Ss= DENSIDAD DE SOLIDOS
2.80

FIGURAN° 9

o1



+PcA3)

14,73

503
+
[
-]
o
=

Planta de Conjunto: Maricopa # 43 g

Superficie Construida Planta Baja = 253.50 M2 _/

Superficie Construida 1er Nivel =253.50 M2
Superficie Total Construida = 507.00 M2

FI6.10 CROQUIS DE UBICACION DE LAS EXPLORACIONES
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2.3 Sondeos con equipo mecdnico

Como complemento al Estudio de Mecdnica de Suelos, ademds de ejecutar las
exploraciones con pozos a cielo abierto, se tomo en cuenta un sondeo mds profundo de
tipo mixto realizado en el sitio de interés. Como se menciono anteriormente, los pozos
a cielo abierto permiten la inspeccidn directa del suelo en estudio, pero esta misma no
se puede llevar a mds profundidad por los problemas de control de taludes y filtracién
del agua fredtica, por lo que en este caso se requirié hacer un sondeo de tipo Mixto,
denominado SPT-1 que fue realizado a 25 m de profundidad, el cual serd de gran ayuda
en el cdlculo de asentamientos y capacidad de carga.

El sondeo profundo realizado es de tipo Mixto con la ubicacién que se presenta
en la figura 10, en las figuras 11 y 12 se presenta el registro de campo y el perfil

estratigrdfico respectivamente; a continuacion se presenta en que consiste:

2.3.1. Método de penetracién estandar

La prueba de penetracién estdndar (SPT por sus siglas en inglés) permite
estimar la resistencia al esfuerzo cortante del suelo, mediante el nimero de golpes
necesario para hincar el penetrometro estandar, y obtener muestras alteradas para
identificar los suelos del sitio. Con estas pruebas se pueden conocer las condiciones
estratigraficas del sitio , aprovechando las muestras alteradas para determinar las
propiedades indice; usualmente el contenido natural de agua y los limites de
consistencia, y estimando la resistencia al corte, mediante correlaciones empiricas con

el nimero de golpes.

La importancia y utilidad mayores de la prueba de penetracién estdndar radican
en las correlaciones realizadas en el campo y en el laboratorio en diversos suelos, que
permiten relacionar aproximadamente la compacidad, el dngulo de friccion interna (¢)

en arenas y el valor de la resistencia a la compresion simple (qu) en arcillas.
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El equipo necesario para aplicar el procedimiento consta :

» Un muestreador especial (penetrometro estdndar) de 45 c¢m. Es un tubo de
acero con un extremo afilado, cuyas dimensiones se muestran en la figura 13;
el tubo debe estar cortado longitudinalmente para facilitar la observacién de
la muestra. La vélvula de la cabeza del muestreador permite la salida del
azolve y evita que la muestra se salga facilmente del tubo; una vélvula que se
introduce desde la superficie una vez hincado el muestreador, se presenta en
la figura 14 este segundo tipo de vdlvula permite utilizar el penetrémetro
como herramienta de lavado para eliminar azolves.

» Columnas de Barras. E| penetrémetro se coloca en el extremo inferior de una
columna de barras de acero de perforacién, de didmetro AW o BW. Son
recomendables los BW porque sufren menos pandeo al someterlas a los
impactos.

» Martinete golpeador. E| penetrometro se hinca con los impactos del
martinete, en la figura 15 se muestran el martinete y la cabeza de golpeo en
el arreglo mds convencional. Se ha extendido el uso de los martinetes de
seguridad (figura 16), que controlan con mayor precisién la altura de caida.

» Cabeza de gato. Es un malacate de friccién que levanta el martinete a la
altura de caida con un cable de manila de } de pulgada; para sostener el

cable, se requiere un triple o una torre equipados con una polea.

La prueba se realiza dejando caer un martillo que pesa 63.5 Kg. sobre la barra de
perforacidn, desde una altura de 76 cm.; durante el hincado se cuenta el nimero de
golpes que corresponden a cada uno de los tres avances de 15 cm. La resistencia a la
penetracion estdndar se define como el nimero de golpes, N para penetrar los
tltimos 30 cm. (de 15 a 45 cm.); los golpes en los primeros 15 cm. se desprecian,
porque se consideran no representativas por la alteracién inducida a causa de la

perforacién.
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En la operacion del martinete debe vigilarse que su altura de caida sea constante
y que al cable manila tenga un mdximo de dos vueltas a la cabeza de gato, para lograr
el efecto de caida libre sin friccién. Una vez terminada la prueba se procede a
perforar el tramo muestreado, hasta alcanzar la profundidad a la que se realizard la

siguiente prueba; el didmetro mds recomendable es 10 cm.

El nimero de golpes N necesarios para producir una penetracién de 30 cm. se
considera la resistencia a la penetracién. En el caso de que el nimero de golpes llegue
a cincuenta y el muestreador ya no penetre se suspenderd la prueba. Un procedimiento
alterno usual consiste en hincar el penetrometro 15 cm. adicionales ( 60 c¢m. en total);
por lo cual permite detallar mds confiablemente la estratigrafia del sitio. Las
muestras deben conservarse en frascos o en bolsas herméticas que mantengan
constante el contenido de agua; los envases se colocardn en un lugar fresco, protegido

de los rayos del sol.

Dentro de los resultados que se obtienen se encuentran:

a) Muestras alteradas. Las muestras rescatadas con el penetrémetro siempre
sufren distorsiones geométricas que alteran el acomodo estructural de sus
particulas, por ello, sélo pueden servir para identificar los suelos y para las
pruebas indice que no requieren especimenes inalterados.

b) Perfil estratigrdfico. La clasificacién de campo de los suelos muestreados
permite elaborar la primera version del perfil estratigrafico del sitio, que
posteriormente se precisard y corregird en el laboratorio.

c) Resistencia a la penetracion. Cada una de las pruebas de penetracién se
representa grdficamente mediante puntos (valores de N), que unidos por lineas

definen la variacién de la resistencia a la penetraciéon estdndar con la

profundidad.
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En el caso de las arenas, los valores obtenidos de N son bastante seguros como
para usarlos en el proyecto de las cimentaciones, en el caso de las arcillas plasticas,
los valores de N deben tomarse con criterio pues no son tan dignos de crédito. A
continuacién se presenta una tabla que correlaciona el nimero de golpes con la
compacidad relativa, en el caso de las arenas, y la consistencia, en el caso de las

arcillas, segiin Terzaghi y Peck :

ARENAS
(BASTANTE SEGURAS)

No. DE GOLPES | COMPACIDAD
POR 30 CM. N RELATIVA

0-4 MUY SUELTA
5-10 SUELTA
1 - 30 MEDIA
31 - 50 COMPACTA

MAS DE 50 MUY COMPACTA

ARCILLAS
(RELATIVAMENTE INSEGURA)
No. DE GOLPES
CONSISTENCIA
POR 30 CM. N
MENOS DE 2 MUY BLANDA
2 -4 BLANDA
5- 8 MEDIA
9-15 FIRME
15 - 30 MUY FIRME
MAS DE 30 DURA




REGISTRO DE CAMPO

CROQUIS DE LOCALIZACION

\ INGENIEROS CIVILES SONDEO SM-1
‘ ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA NAF
INSURGENTES
REGISTRO DE CAMPO DE SONDEO S.P.T B N CASA SUs
OBRA : COTA DE BROCAL -
MARICOPA  N°43 INICIO DE OBRA :
PERFORADORA: TERMINO DE OBRA 123 [ @ Sh ?
LONGYEAR 34 TIPO DE BOMBA: MOYNO 3L6 MARICOPA L]
& PENETRACION ESTANDAR
RECUPERACION |PESO DE MARTILLO 54 KG. TIPO DE
go | PROFUNDIDAD m ) ALTURA DE CAIDADE 75CM.  |HERRAMIENTA |ADEME CLASIFICACION DE CAMPO
MTRA CR%15 N° DE GOLPES EN MTS Y OBSERVACIONES
NICIAL FINAL AVANCE] m % peere| 1ocm. 30 cm. 15cm. MUESTREO
1 ] 000 060 060|025 042 3 30 40 TP RELLENO (TABIQUE ARENA Y ARENAS)
2 060 120 060 | 030 0.50 33 11 5 TP RELLENO (TABIQUE ARENA Y ARENAS)
31120 180 060|035 0.58 1 4 2 TP LIMO ARENOSO GRAVILLAS CAFE OBSCURO
4 | 180 240 060 | 028 047 6 21 12 TP GRAVAS ARENAS GRIS CLARO
5 | 240 300 060|035 0.58 7 24 20 TP ARENA FINA A MEDIA CON GRAVAS
6 | 3.00 360 0.60 | 0.28 047 9 19 12 TP ARENA FINA CON GRAVILLAS
7 | 360 420 060|025 042 7 14 5 TP ARENA FINA GRAVILLAS GRIS CLARO
8 | 420 520 1.00 |0.10 0.17 ROTACION SHELBY ARENA FINA GRAVILLAS GRIS CLARO
9 | 520 580 060|055 092 4 7 3 TP ARCILLA POCO LIMOSA CON ARENA FINA
10 ] 580 640 060 | 0.15 0.25 3 15 8 TP ARENA FINA CON CENIZA VOLCANICA
111 6.40 7.00 060 | 045 0.75 1 9 3 TP ARENA NEGRA CON TURBA Y CENIZAS VOLCANICAS
12 7.00 760 060|020 033 2 5 3 TP TURBA CON ARENA FINA
13760 820 060 | 025 042 3 4 3 TP ARENA FINA CON LENTE DE ARCILLA
141820 9.20 1.00 | 0.40 0.67 PRESION SHELBY ARENA CAFE OSCURA CON TURBA
151920 980 060 | 0.30 0.50 2 3 1 TP ARCILLA CAFE CON MATERIA ORGANICA(TURBA)
16 | 9.80 10.40 0.60 | 0.30 0.50 1 2 2 TP ARCILLA VERDE CLARO CON LENTE ARENOSO
17 |10.40 11.00 0.60 | 0.45 0.75 2 7 3 TP ARCILLA DE BAJA PLASTICIDAD
18 |11.00 11.60 0.60 | 0.45 0.75 1 3 2 TP ARCILLA EN VARIOS TONOS
19 |11.60 12.20 0.60 | 0.55 0.92 3 i 5 TP ARCILLA VARIOS TONOS CON LENTE DE ARENA
20 |12.20 13.20 1.00 | 0.45 0.75 PRESION SHELBY ARCILLA POCO PLASTICA
21 ]13.20 13.80 0.60 | 0.38 0.63 4 74 4 TP ARCILLA CON GRUMOS Y LENTE ARENOSO
22 |13.80 1440 0.60 | 0.35 0.58 5 9 3 TP ARCILLA CON CENIZA VOLCANICA Y M.O.
23 |14.40 15.00 0.60 | 0.30 0.50 3 7 18 TP ARCILLA CON GRUMOS Y TURBA
24 |15.00 1560 0.60 | 0.25 042 9 12 10 TP ARCILLA LIMOSA CON GRUMOS
2511560 1590 060 | 0.15 0.25 28 50/12 TP * ARENA CON GRAVAS VERDE OLIVO
15.90 16.20 0.60 | 0.25 0.42 AVANCE BT

(]
(84



REGISTRO DE CAMPO CROQUIS DE LOCALIZACION —
\ INGENIEROS CIVILES SONDEO SM-1
‘ ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA NAF
INSURGENTES
REGISTRO DE CAMPO DE SONDEO S.P.T —_— N CASA SUR
OBRA : COTA DE BROCAL -
MARICOPA  N°43 INICIO DE OBRA :
PERFORADORA: TERMINO DE OBRA 123 |9 ® - %
LONGYEAR 34 TIPO DE BOMBA: MOYNO 3L6 MARICOPA -
PENETRACION ESTANDAR
RECUPERACION |PESO DE MARTILLO 54 KG. TIPO DE
N° R NI ALTURA DE CAIDA DE 75 CM. HERRAMIENTA | ADEME CLASIFICACION DE CAMPO
IMTRA CR%15 N° DE GOLPES EN : MTS. Y OBSERVACIONES
INICIAL FINAL AVANCE|] m % DEERE| 15cm. 30 cm. 15 cm. MUESTREO
26 |16.20 16.45 0.60 | 0.55 0.92 34 50/10 2 TP ARENA PUMITICA CON GRAVAS AISLADAS
16.45 16.80 0.80 | 0.00 AVANCE BT
16.80 17.40 0.60 | 0.00 0.00 AVANCE BT
27 |17.40 1765 025 | 0.38 0.63 14 50/10 TP LIMO ARENOSO CON GRAVAS
17.65 18.00 0.35 | 0.00 0.00 AVANCE BT
28 |18.00 1820 0.20 | 0.35 0.58 48 50/5 TP LIMO ARENOSO CON GRAVAS
18.20 1860 0.40 | 0.00 0.00 AVANCE BT
18.60 18.75 0.15 | 0.00 0.00 50 TP LIMO ARENOSO CON GRAVAS
18.75 19.20 0.45 | 0.00 0.00 AVANCE BT
29 |19.20 19.40 0.20 | 0.10 0.17 45 50/5 TP ARENA PUMITICA CON GRAVAS AISLADAS
19.40 19.80 0.40 | 0.00 0.00 P/H TP
30 |19.80 20.40 0.60 | 0.15 0.25 28 37 24 TP LIMO ARENOSO CON GRAVAS
31 120.40 20.85 0.45 | 0.15 0.25 35 50 TP LIMO ARENOSO CON GRAVAS
20.85 21.00 0.15 | 0.00 0.00 AVANCE BT
21.00 21.18 0.18 | 0.00 0.00 44 50/3 TP LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS AISLADAS
21.18 2160 042 | 0.00 0.00 AVANCE BT
3212160 2195 035 | 0.17 028 47 50/20 TP LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS AISLADAS
2195 2220 0.25 | 0.00 0.00 AVANCE BT
33 122.20 2245 0.25 | 0.05 0.08 40 50/05 TP LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS AISLADAS
2245 2280 0.35 ]| 0.31 0.52 AVANCE BT
22.80 22.90 0.00 0.00 50/10 TP LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS
2290 23.40 0.50 | 0.31 0.52 AVANCE BT
34 |23.40 2370 0.30 | 0.12 0.20 46 50/5 TP LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS
23.70 24.00 0.30 | 0.31 0.52 AVANCE BT
35 124.00 2435 035 | 0.15 0.25 42 50/2 TP LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS

o
)



3 w\ INGENIEROS CIVILES
“ ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA
PROYECTO: MARICOPA N°43 PERFORADORA: LONGYEAR
UBICACION: COL.NAPOLES
SONDEO: SPT-1 CLIENTE:
TIPO DE SONDEO: CONTINUO
N PROF. NUMERO DE GOLPES
mrra| (m) DEACRIPCION 0 | 5 |10] 15] 20f 25] 30] 35 40
1 | 0.00] 060 [RELLENO ( ARCILLA CON TABIQUE) e
2 | 060 | 1.20 JARCILLA CAFE CON GRAVILLAS —
3 1.20 | 1.80 JLIMO ARENOSO CON GRAVILLAS 3::___
4 | 1.80 | 2.40 [GRAVAS Y ARENA CAFE OBSCURO R
5 | 240 | 3.00 [ARENA FINA A MEDIA CON GRAVILLA = oh
6 | 300 | 3.60 [ARENA FINA A MEDIA CON GRAVILLA e
7 | 360 | 4.20 Jarena Fina con GRAVILLAS GRIS cLARD —
8 | 420 | 5.20 JaRENA FiNA CON GRAVILLAS GRIS CLARD —=
9 | 5.20 5.80 JARCILLA POCO LIMOSA
10 _| 5.80 | 6.40 [ARENA FINA CON CENIZA VOLCANICA =3
11 | 6.40 | 7.00 JARCILLA NEGRA CON TURBA =3
12 | 7.00 | 7.60 [TURBA CON ARENA FINA =
13 | 7.60 | 8.20 JARENA FINA CON ARCILLA CAFE OBSCURO ERIE ARCILLOSA
14 | 8.20 | 9.20 JARCILLA CAFE OBSCURO SUPERIOR CON INTERCALACIONES
15 | 9.20 | 9.80 JARCILLA CAFE OBSCURO CONM.O ¥ |DE ESTRATOS LIMO ARENOSOS ;
16 | 9.80 | 10.40]ARCILLA VERDE CLARO M |DE ORIGEN ALUVIAL G
17_]10.40] 11.00JARCILLA POCO PLASTICACONM.O  |—p ,
18 | 11.00] 11.60 JARCILLA PLASTICA VARIOS TONOS :( 7 i
19 |11.60]12.20 JARCILLA PLASTICA VARIOS TONOS 7T o
20 |12.20] 13.20 JARCILLA CON LENTE DE ARENA FINA AZUL  [— .
21 | 13.20] 13.80 JARCILLA CON LENTE DE ARENA FINA AZUL =i\ .
22 | 13.80] 14.40 JARCILLA CON LENTE DE CENIZA VOLCANICA _r_\’ ZONA DE INTERESTRATIFICACION .
23 | 14.40] 15.00 JARCILLA CON LENTE DE CENIZA VOLCANICA DE ARCILLAS Y LIMOS ARENCSOS i
24 | 15.00) 15.60 JARCILLA LIMOSA CON ARENA Y GRAVILLAS : = £ PRESENTAN MANTOS COLGADOS |72
25 |15.60] 15.90 JARENA CON GRAVAS AISLADAS : mnce : e — 5 L
26 ] 16.20] 16.45 |ARENA POMITICA CON GRAVAS e T T T ey
27 | 17.40] 17.65|GRAVAS CON ARENA LIMOSA S S 1 ;
28 |18.00] 18.20|GRAVAS CON ARENA LIMOSA e ——— ] O
29 |19.20] 19.40|ARENA POMITICA CON GRAVAS T e TR @1 .
30 |19.80]20.40]LiIMO ARENOSO CON GRAVAS e e e R ;%’W;{
31 ]20.40] 2085]LIMO ARENOSO CON GRAVAS e ————— 31
32 | 21.60] 21.95|Lmo ARENOSO CON GRAVAS AISLADAS e e e e e
33 | 22.40] 22 45 Jumo arenoso con GRavas AisLADAS o oo :
34 | 23.40] 23.70]LmMo areNoSO con GRAVAS AisLADAS T e e e e
35 | 24.00] 24.35]Lmo areNosO cON GRAVAS AlsLADAS T e e e el
SIMBOLOGIA [EEZEE] UMO ARENOSO CON GRAVILLAS
V7 arciLa [] arena [EEEEJARCILLA NEGRA CON TURBA

FIGURA N° 12
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FIG. 15 Prueba de Penetracion estandar
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2.3.2. Muestreo con tubo de pared delgada.

Con este método se obtienen muestras inalteradas del suelo, aunque en Mecdnica
de Suelos cuando se habla de muestras "inalteradas” se debe entender en realidad un
tipo de muestra obtenida con cierto procedimiento que trata de hacer minimos los
cambios en las condiciones de la muestra "in situ", sin interpretar la palabra en su

sentido literal.

La aclaracién anterior se debe a que la muestra obtenida con esta herramienta
alterard inevitablemente las condiciones de esfuerzo que esta tiene en relacion al
material que la rodea. Sin embargo con este procedimiento, y gracias a una correccién
que se hace en el desarrollo de los cdlculos, los datos que se obtienen son de gran
confiabilidad.

Para fines prdcticos, esta técnica debe aplicarse selectivamente para
suministrar  al laboratorio especimenes, en los cuales se determinen las
caracteristicas de resistencia y compresibilidad que se requieren para el disefio

geotécnico de detalle.

El muestreador de Pared Delgada estd constituido por un tubo de acero o laton,
con el extremo inferior afilado y unido en la parte superior con la cabeza
muestreadora, a su vez montada al final de la columna de barras de perforacién, con

las que se hinca el muestreador desde la superficie.

La figura 17 presenta dos tipos de unién de tubo- cabeza usuales: el primero con
tres tornillos opresores allen y el segundo con cuerda repujada. La cabeza tiene
perforaciones laterales y una vdlvula esférica de pie que abre durante la etapa del

hincado, para permitir el alivio de la presién del interior del tubo. Posteriormente se
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cierra para proteger la muestra de las presiones hidrodindmicas que se generan

durante la extraccién del muestreador.

La figura 18 corresponde a un muestreador con vdlvula deslizante, en la que se
sustituye la vdlvula esférica de los muestreadores anteriores por un mecanismo. El
cople unién a la columna de barras de perforacion tiene un tramo cuadrado al que se
enrosca una barra circular que termina en una ampliacion con un aro sello; en dicha
barra desliza la pieza a la que se fija el muestreador y que tiene perforaciones para la

extraccién del fluido de perforacién del interior del tubo.

El procedimiento consiste en hincar el tubo de pared delgada en el suelo
aplicdndole una velocidad constante entre 15 y 30 em/s y una longitud de 75 cm.,
quedando sin muestra una longitud minima de 15 cm., donde se alojan los azolves que
pudieran haber quedado dentro del pozo. Después del hincado se deja el muestreador
en reposo durante tres minutos, para que la muestra se expanda en el interior y
aumente su adherencia contra las paredes; enseguida se corta la base del espécimen
girando dos vueltas el muestreador, se saca el exterior, se limpian sus extremos y se
identifica el tubo, para alcanzar un grado de alteracién minimo nunca deberd hincarse

a golpes o con cualquier método dindmico.

En suelos muy blandos y con alto contenido de agua, estos tubos no logran
extraer la muestra, esto se evita hincando lentamente el tubo y una vez lleno se deja

en reposo cierto tiempo antes de extraerlo.

Para el caso de arenas, en especial las situadas abajo del N.A.F., se tiene una
mayor dificultad para obtener la muestra, por lo que se recomienda no utilizar este

método, sino de preferencia el de Penetracién Estdndar.
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Para determinar las caracteristicas del subsuelo en el sitio de interés hasta la
profundidad en que son importantes los esfuerzos que transmitirdn las cargas de la
estructura a la cimentacién, se efectué un sondeo profundo, de tipo mixto pero
selectivo. El sondeo mixto consistié en combinar el muestreo inalterado empleando el
muestreador de pared delgada tipo Shelby hincado a presién con el muestreo alterado
con la herramienta de penetracién estdndar (muestras representativas alteradas), con
el que se medird la resistencia que oponen estos materiales a ser atravesados. Las
muestras obtenidas serdn debidamente protegidas y etiquetadas para ser enviadas al
laboratorio, en donde se les realizardn las pruebas de laboratorio necesarias para
obtener los pardmetros con los que se disefiard la alternativa de cimentacién que se

Juzgue mds adecuada.

El objetivo de los sondeos profundos es conocer las caracteristicas de los
depésitos profundos que subyacen a los depésitos superficiales que serdn explorados

mediante la excavacién de pozos a cielo abierto.

Para conocer las caracteristicas superficiales del subsuelo se excavaron y
muestrearon tres pozos a cielo abierto excavados en el interior del predio de interés
a profundidades variables entre 2.0 y 2.5 m, para conocer las caracteristicas
superficiales tales como espesores de capa de suelo vegetal y/ o rellenos de mala
calidad, tipo de cimentacién de las colindancias, obteniendo muestras cibicas
inalteradas de los materiales representativos y determinando la estratigrafia en las
paredes de los pozos mediante técnicas de clasificacién de campo. El control y
coordinacién de la exploracién de campo y de los ensayes en el lugar se efectuardn

por parte de un ingeniero especialista en geotécnia.

El sondeo de tipo mixto se realizé para conocer las caracteristicas de los

materiales profundos del subsuelo combinando el muestreo inalterado, usando el




30

muestreador Shelby con el muestreo alterado mediante la realizacién de la prueba de

penetracién estdndar.
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CAPITULO III.

DETERMINACION DE PARAMETROS GEOTECNICOS

3.1, PRUEBAS DE LABORATORIO

Las pruebas de laboratorio para obtener los pardmetros geotécnicos se
realizaron siguiendo las especificaciones establecidas en el Manual de Laboratorio de
la Secretaria de Recursos Hidrdulicos.

Una vez obtenidas las muestras, se emplearon para obtener las propiedades
indice y mecadnicas del suelo mediante pruebas de laboratorio que de acuerdo al tipo

de muestra fueron las siguientes :

3.2. Muestras alteradas

A las muestras representativas alteradas se les efectuaron las siguientes

pruebas de laboratorio:

Propiedades Indice

1.- Clasificacion Visual y al Tacto

2.- Contenido de Humedad

3.- Andlisis Granulométrico

4.- Limites de Consistencia o de Atterberg
5.- Densidad de Sélidos

3.3 Muestras inalteradas

A las muestras cibicas inalteradas se les realizaron las siguientes pruebas:

Propiedades Indice

1.- Clasificacién Visual y al Tacto
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2.- Contenido de Humedad

3.- Andlisis Granulométrico

4.- Limites de Consistencia o de Atterberg
5.- Densidad de Sélidos

3.3.1 Pruebas comunes de Mecanica de Suelos.

Es fundamental conocer algunas pruebas de laboratorio que se realizan sobre las
muestras obtenidas del subsuelo del sitio de interés que permiten conocer algunas
propiedades y caracteristicas generales del subsuelo y su comportamiento, algunas de

estas pruebas se describen a continuacion:

Plasticidad

La plasticidad es la propiedad que presentan los suelos de poder deformarse,
hasta cierto limite, sin romperse. Por medio de ella se mide el comportamiento de los
suelos en todas las épocas. Las arcillas presentan esta propiedad en grado variable.

Seglin su contenido de agua en orden decreciente, un suelo susceptible de ser
pldstico puede estar en cualquiera de los siguientes estados de consistencia definidos
por Atterberg:

1. Estado liquido, con las propiedades y apariencia de una suspension
Estado semiliquido, con las propiedades de un fluido viscoso.

Estado Pldstico, en que el suelo se comporta pldasticamente

&> won

Estado semisélido, en el que el suelo tiene la apariencia de un sélido, pero atin
disminuye de volumen al estar sujeto a secado.

5. Estado sélido, en que el volumen del suelo no varia con el secado.

Para conocer la plasticidad de un suelo se hace el uso de los limites de

Atterberg. Estos limites son:

1. Limite Liquido (LL). Frontera entre los estados semiliquido y pldstico
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2. Limite Plastico (LP). Frontera entre los estados pldstico y semisélido

3. Limite de contraccién (LC). Frontera entre los estados de consistencia

semisélido y sdlido.

Mediante ellos se puede conocer el tipo de suelo en estudio. Todos los limites de
consistencia (Fig. 19) se determinan empleando suelo que pasa por la malla No. 40. La
diferencia entre los valores del limite liquido y del limite pldstico da como resultado el

indice pldstico (IP) del suelo.

FI6.19 EQUIPO PARA LIMITES DE CONSISTENCIA

Limite Liquido
El limite liquido se define como el contenido de humedad expresado en porciento
con respecto al peso seco de la muestra, con el cual el suelo cambia del estado liquido

al pldstico. De esta forma, los suelos pldsticos tienen en el limite liquido una

resistencia muy pequefia al esfuerzo de corte y segiin Atterberg es de 25 g/cm’.

Para determinar el limite liquido de un suelo se hace el siguiente procedimiento.




1)

Se toman unos 100 g de material que pasa la malla No. 40, se colocan en una
cdpsula de porcelana y con una espdtula se hace una mezcla pastosa,
homogénea y de consistencia suave agregdndole una pequefia cantidad de agua

durante el mezclado.

2) Se coloca una poca de esta mezcla en la copa de Casagrande ( Fig. 20),

3)

4)

5)

formando una masa alisada de un espesor de lem en la parte de maxima

profundidad.

El suelo colocado en la copa de Casagrande se divide en la parte media en dos
porciones, utilizando un ranurador. El ranurador deberd mantenerse en todo

el recorrido normal a la superficie interior de la copa.

Se acciona la copa a razdén de dos golpes por segundo, contando el nimero de
golpes necesarios para que la parte inferior del talud de la ranura hecha se
cierre precisamente a 1.27 cm. (1/2"). Si no se cierra entre los 6 y 35 golpes,
se recoge el material y se le afiade agua y se vuelve a mezclar. La ranura
deberd cerrarse por flujo del suelo y no por deslizamiento del mismo

respecto a la copa.

Cuando se ha obtenido un valor consistente del nimero de golpes,
comprendido entre 6 y 35 golpes, se toman 10 g aproximadamente de suelo
de la zona préxima a la ranura cerrada y se determina el contenido de agua
de inmediato. Se repite el ensaye y si se obtiene el mismo nimero de golpes
que el primero o no hay diferencia en mds de un golpe, se repite el ensaye

hasta que tres ensayes consecutivos den una conveniente serie de nimeros.
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6)

8)

Aparato de limite |9 Botdn de

Se repiten los pasos del 2 al 5, teniendo el suelo otros contenidos de
humedad. De este modo se deben tener, por lo menos, dos grupos de dos a
tres contenidos de humedad, uno entre los 25 y 35 golpes y otro entre los 6 y
los 10 golpes con el fin de que la curva de fluidez no se salga del intervalo en

que puede considerarse recta, segtin lo indica Casagrande.

Se unen los tres puntos marcados para el intervalo de 6 a 20 golpes con una
linea recta y se sefiala el punto medio. Se repite para los dos o tres puntos

dentro del intervalo de 25 a 35 golpes.

Se dibuja una grdfica con los contenidos de agua y los nimeros de golpes
correspondientes, los primeros como ordenadas en escala natural y los
segundos como abscisas, en escala logaritmica. Esta curva debe considerarse
como recta. El contenido de humedad indicado por la interseccién de esta

linea a 25 golpes es el limite liquido del suelo.

467

liquido

j qjuste

Caidade 1 cm hasta
la superficie brillante
de contacto

)
Tipo patrén: base de caucho duro
Tipo Harvard: Base de micarta

Cazuela de bronce

) Detalles de construccién y dim del aparato de limite liquido
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FI6.20 DIMENSIONES DEL EQUIPO PARA LA PRUEBA DEL LIMITE LIQUIDO EN MAM.

Limite pldstico

Es el contenido de humedad, expresado en por ciento con respecto al peso seco
de la muestra secada al horno, para el cual los suelos cohesivos pasan de un estado
semisdlido a un estado pldstico. El limite plastico se determina con el material
sobrante del limite liquido y al cual se le evapora humedad por mezclado hasta obtener
una mezcla pldstica que sea moldeable. Se forma una pequefia bola que deberd
rodillarse enseguida aplicando la suficiente presién a efecto de formar filamentos. La
formacién de los rollitos (Fig.21) se hace usualmente sobre una hoja de papel
totalmente seca, para acelerar la pérdida de humedad del material; también es
frecuente efectuar el rolado sobre una placa de vidrio. Cuando el didmetro del
filamento resultante sea de 3.17 mm (1/8") sin romperse, se debe doblar y presionar,
formando una pastilla que vuelve a rolarse hasta que cuando al rolar la bola de suelo
se rompa el filamento al didmetro de 1/8" ; se toman los pedacitos, se pesan, se secan
al horno en un vidrio, vuelven a pesarse ya secos y se determina la humedad
correspondiente al limite pldstico.

LP. = [(Ph-Ps)/Ps] x 100
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L.P. = Humedad correspondiente al limite pldstico en %.
Ph = Peso de los filamentos himedos en gramos.

Ps = Peso de los filamentos secos en gramos.

FI&.21 FORMACION DE ROLLITOS DE SUELO

Limite de contraccion

Para determinar este limite es necesario contar con un volumen de suelo en
condicidn de saturacién completa, preferiblemente (pero no absolutamente necesario)
a un contenido de humedad cercano o superior al limite liquido. El suelo se deja
entonces secar. Durante el secado se supone que bajo cierto valor limite de contenido
de humedad, cualquier pérdida de humedad en el proceso estd acompafiada por una
disminucién en el volumen global de la muestra. A partir de este valor limite en el
contenido de humedad, no es posible producir cambios adicionales en el volumen del
suelo por pérdida adicional de agua de poros. Este valor inferior limitante en el
contenido de humedad se denomina limite de contraccidn.

Terzaghi sugirié un método mds simple de determinacién, que esencialmente,
consiste en medir el peso y volumen de una muestra de suelo totalmente seca; en tal
momento, puede decirse que el limite de contraccién seria la humedad de la muestra

seca si tuviese sus vacios llenos de agua.




(1 1
LC (% ) =100 =
g L Sy 3 ]
LC (%) =Limite de Contraccion expresada en porcentaje
S4= Suelo himedo

5,= Suelo seco

3.3.2 Pruebas de compactacion

Prueba Proctor

La prueba Proctor se refiere a la determinacion del peso por unidad de volumen
de un suelo que ha sido compactado por el procedimiento definido para diferentes

contenidos de humedad. Su objetivo es:

* Determinar el peso volumétrico seco mdximo ymsx que puede alcanzar un

material, asi como la humedad éptima ( wa) que deberd hacerse la compactacion.

* Determinar el grado de compactacion alcanzado por el material durante la
construccion o cuando ya se encuentran construidos los caminos, relacionando el

peso volumétrico obtenido en el lugar con el peso volumétrico maximo Proctor.

La prueba Proctor estd limitada a los suelos que pasen totalmente la malla No. 4,
o que cuando mucho tengan un retenido de 10 % en esta malla, pero que pase dicho
retenido totalmente por la malla 3/8". Cuando el material se tenga retenido en la malla
3/8" debe determinarse la humedad 6ptima y el peso volumétrico seco mdaximo con la
prueba Porter Estdndar. También debe efectuarse la prueba Porter Estdandar en
arenas de rio, arenas de minas, arenas producto de trituracion, tezontles arenosos y

en general en todos aquellos materiales que carezcan de cementacion.
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El procedimiento para efectuar la prueba es el siguiente :

Se obtienen 3 Kg. de material previamente secado al sol. Se tamiza por la malla
No. 10, y los grumos que se hayan retenido se disgregan perfectamente y se vuelve a
tamizar por la misma malla, continudndose este proceso hasta que las particulas que se
retengan en la malla no se puedan disgregar. Terminada esta operacion, se mezcla
perfectamente todo el material y se adiciona el material, y se agrega la cantidad de
agua necesaria para iniciar la prueba. La cantidad de agua que se adiciona deberd ser
la necesaria para que una vez repartida uniformemente, presente el material una
consistencia tal que al ser comprimido en la palma de la mano no deje particulas
adheridas a ella ni la humedezca, y que a la vez el material comprimido pueda tomarse

con dos dedos sin que se desmorone.

El material que contiene ya la humedad necesaria para iniciar la prueba se tamiza
por la malla No. 4, se mezcla para homogeneizarlo y se compacta en el molde cilindrico
en tres capas aproximadamente iguales.

El pisén metdlico de 2.5 Kg. se deja caer desde una altura de 30 cm. Deberdn de
darse 30 golpes repartidos uniformemente para apisonar cada capa. Una vez apisonada
la dltima capa se remueve la extension y se elimina el excedente de material del molde
cilindrico y se pesa éste con todo y su contenido. A continuacién se extrae la muestra
compactada del cilindro y se pone a secar una pequefa cantidad del corazén de la
muestra para determinar su humedad.

La muestra que ha sido removida del molde cilindrico se desmenuza hasta que
pasa la malla No. 4, se afiaden 60 cc (2% en peso de agua) y se repite el procedimiento
descrito. Esta serie de determinaciones continian hasta que la muestra esté muy
himeda y se presente una disminucion apreciable en el peso del suelo compactado.

El peso volumétrico himedo para cada contenido de humedad se calcula con la

siguiente formula:
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Ph / Vt

Th

yn = Peso volumétrico himedo en g/cm’.
Ph = Peso del material himedo compactado en el molde, en gramos.

Vt = Volumen del molde en cm®.

El contenido de humedad se calcula con la siguiente férmula:

W = [ Ph-Ps) / Ps ] x 100

El peso volumétrico seco para cada peso volumétrico himedo y su

correspondiente humedad se calculan por la siguiente formula:

ts = mw / [1+ (W/100) ]

W = Contenido de la humedad en porcentaje
Pw = Peso de la muestra hiimeda, en gramos
Ps = Peso de la muestra seca, en gramos

v« = Peso volumétrico seco en g/cm’

tn = Peso volumétrico himedo, en g/cm’

Los peso volumétrico secos y las humedades correspondientes se utilizan para
trazar la curva peso volumétrico seco-humedad, marcando en el eje de las abscisas los
contenidos de humedad. La humedad que genera mayor peso volumétrico es la que
permite la mayor compactacién del material y se le conoce como humedad dptima de
compactacién.

En la misma grdfica se dibuja la curva de saturacién tedrica. Esta curva
representa la humedad para cualquier peso volumétrico, que seria necesaria para que

todos los vacios que dejan entre si las particulas sélidas estuvieran llenos de agua.




El peso volumétrico seco correspondiente a la curva de saturacion tedrica para la

humedad dada se calcula con la formula:

Yses = [ (100 Da) / (100 + wDr )] x 100 (kg/m?)

Yscs = Peso volumétrico seco de la curva de saturacion (ko , m*).
Da = Densidad absoluta del material que pasa la malla No. 400 en
g/cm’.

Dr = Densidad relativa del material que pasa por la malla No. 40.

La curva de saturacion tedrica tiene por objeto comprobar si la prueba Proctor
fue correctamente efectuada, ya que la curva de saturacion y la curva Proctor nunca
deben cortarse dado que es imposible en la prdctica llenar totalmente con agua los

huecos que dejan las particulas del suelo compactado.

La curva de saturacion tedrica sirve para determinar si un suelo, en el estado en
que se encuentra en el lugar, es susceptible de adquirir mayor humedad o mayor peso
volumétrico fdcilmente.

Asi, una vez hecha la determinacién del peso volumétrico y humedad en el lugar,

se calcula el por ciento de huecos llenos de aire con la siguiente férmula:

Va = [Yses = vs/ vs] x 100

Va = Volumen de huecos llenos de are %

¥ss = Peso volumétrico seco de suelo compactado
correspondiente a la humedad w

Vs = Peso volumétrico de la curva de saturacion

tedrica correspondiente a la humedad w
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Si este valor es mayor de 6.5%, el suelo se encuentra en condiciones de adquirir
un peso volumétrico mayor con la humedad que contiene, o bien, sin variar su peso

volumétrico seco, incrementar su humedad.

Valor Relativo de Soporte ( V.R.S )

Es un indice de resistencia al esfuerzo cortante en condiciones determinadas de
compactacion y humedad.

El Valor Relativo de Soporte (V.R.S) se obtiene de una prueba de penetracion, en
la que un vdstago de 19.4 cm2 (3 plg®) de drea se hace penetrar en un espécimen de
suelo a razén de 0.127 em./min. (0.05 (plg/min.) empleando para tal fin la mdquina
universal (Fig.22) aplicdndole una precarga para asegurar el contacto de la barra con
el suelo. Se mide la carga aplicada para penetraciones que varien en 0.25 cm. (0.1 plg).
El Valor Relativo de Soporte del suelo se define como la relacion, expresada como
porcentaje, entre la presion necesaria para penetrar los primeros 0.25 em. (0.1plg) y
la presion requerida para tener la misma penetracion en un material arbitrario,
adoptado como patrén, que es una piedra triturada en la que se producen las presiones
en el vdstago. Finalmente se grafican las cargas contra la penetracion y asi se obtiene
el valor del V.R.S.

Por lo tanto, Si P; es la carga en Kg. necesaria para hacer penetrar el piston en
el suelo en estudio, y P,=1360 Kg., la precisa para penetrar la misma cantidad en la
muestra tipo de piedra triturada, el Valor Relativo de Soporte del suelo es de:

VRS = (P2/1360) * 100

Generalmente la curva presién-penetracién obtenida de una prueba de V.R.S. es
lineal para bajas penetraciones y tiende a hacerse ligeramente curva con la concavidad
hacia abajo, a penetraciones mayores. en ocasiones, sin embargo, la grdfica resulta
curva con concavidad hacia arriba en un pequefio tramo correspondiente a las
penetraciones iniciales; esto ocurre, sobre todo, cuando el pistén no estd exactamente

normal a la superficie de la muestra al iniciarse la prueba. En estas ocasiones serd
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preciso corregir los resultados de la prueba, desplazando la grafica hacia la izquierda,
de manera que su parte recta, prolongada haciendo caso omiso de la pequefia curvatura
inicial, pase por el origen. Los valores del V. R. S. asi obtenidos se denominan " el

V.R.S. corregido".

Para reproducir la sobrecarga que vaya a tener una determinada capa en el
pavimento real, por efecto del peso de las superiores, al probar el material
constitutivo se coloca sobre él una placa que comunique al espécimen una presion
equivalente a la sobrecarga que se tendra en el pavimento; la placa estd provista de
una perforacion en el centro para permitir el paso del pistén que efectuard la

penetracién.

Los factores que mds afectan a los valores obtenidos en la prueba del V. R. S.
son la textura del suelo, su contenido de agua y su condicién de compactacién, En los
suelos friccionantes prdcticamente no hay expansion durante la saturacidn, por lo que
el monto de la sobrecarga dada por la placa perforada no es significativo durante esa
etapa de la prueba, sin embargo , el valor de la sobrecarga si influye mucho en la etapa
de penetracion, pues el confinamiento afecta mucho la resistencia de los suelos

friccionantes. En los suelos arcillosos ocurre precisamente lo opuesto.

F16.22 PENETRACION DEL VASTAGO PARA OBTENER EL V.R.S




Mddulo de reaccion (k)

Es una caracteristica de resistencia que se considera constante, lo que implica
elasticidad del suelo. Su valor numérico depende de la textura, compacidad, humedad
y otros factores que afectan la resistencia del suelo. La determinacion de k se hace
mediante una placa circular de 30" de didmetro bajo una presion tal que produzca una
deformacion del suelo de 0.127 cm. (0.05"). En general se puede decir que el médulo
de reaccion k es igual al coeficiente del esfuerzo aplicado por la placa entre la

deformacion correspondiente producida por este esfuerzo.

3.3.3 Propiedades Mecanicas

Una de las propiedades mecdnicas es la resistencia al Esfuerzo Cortante que

puede ser obtenida mediante las siguientes pruebas :

a) Compresion Simple

Esta prueba se realiza, aplicando un esfuerzo axial a un espécimen. Sin la etapa
previa de presion hidrostdtica. Sélo existe la etapa de carga que conduce el suelo a la
falla. En esta etapa los esfuerzos totales son nulos y el agua adquiere una tensién de
magnitud igual, tedricamente, a la presion de preconsolidacién que el suelo tuviere en
la naturaleza; esta tension del agua comunica a la estructura sdlida los esfuerzos
efectivos necesarios para que la muestra mantenga su volumen.

En la segunda etapa la muestra es llevada a la falla con la aplicacion del esfuerzo
axial (qu), que mide su resistencia en este tipo de prueba, originando a la vez una

presién neutral adicional.

El procedimiento para la realizacion de la prueba es el siguiente:

1. Se toma una porcion de muestra inalterada y se coloca en el torno de labrado

para obtener un cilindro de aproximadamente 3.6 cm. de didmetro.
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2. La longitud de la probeta serd de 2 a 3 veces su didmetro. Se mide dicha
longitud y se pesa la probeta.

3. Se miden los didmetros superior, inferior y central de la probeta con el fin de
obtener la respectiva drea para cace didmetro; el drea media de la probeta
sera:

A - As 4+ d44ce + A

Donde:
As = Area superior de la probeta
Ac = Area central de la probeta

Ai = Area inferior de la probeta

4. Se calcula el contenido de agua inicial de la probeta asi como su peso

especifico.

W (%) = H"r’”: #5100 Ko s : ‘
~

Donde:

Wh = Peso himedo del suelo
Ws = Peso seco del suelo

P
Vv

Peso de la probeta

Volumen de la probeta

n

B. Se coloca la probeta en el marco de carga tomando las lecturas del anillo ( mm.)
y las del micrémetro (mm) cada 10 segundos hasta la falla.

6. Finalmente se realizan los cdlculos correspondientes, que nos permitirdn
dibujar la gréfica de Deformacion Unitaria - Esfuerzo: de la cual se obtendrd

el valor de la resistencia a la compresion simple.



b) Compresion Triaxial Rdpida UU

Los especimenes son usualmente cilindricos y estdn sujetos a presiones laterales
de un liquido, generalmente agua, del cual se protegen con una membrana impermeable.
Para lograr el debido confinamiento, la muestra se coloca en el interior de una cdmara
cilindrica y hermética, con bases metdlicas (Fig.23). En las bases de la muestra se
colocan piedras porosas, cuya comunicacion con una bureta exterior puede
establecerse a voluntad con segmentos de tubo pldstico. El agua de la cdmara puede
adgquirir cualquier presién deseada por la accién de un compresor comunicado con ella.
La carga axial se transmite al espécimen por medio de un vdstago que atraviesa la base
superior de la cdmara.

La presién que se ejerce con el agua que llena la cdmara es hidrostdtica y
produce, por lo tanto, esfuerzos principales sobre el espécimen, iguales en todas las
direcciones, tanto lateral como axialmente. En las base del espécimen actuard, ademds
de la presién del agua, el efecto transmitido por el vdstago de la cdmara desde el
exterior,

En la prueba es posible realizar tres ensayos:

1. Ensayo consolidado - no drenado. También llamado ensayo consolidado-rdpido o
CU. Este ensayo se hace después de que la muestra se ha consolidado con la
vdlvula abierta de drenaje bajo una presién de cdmara constante. Se necesita
algin aparato que permita controlar la muestra para determinar cuando ha
terminado el cambio de volumen indicando que la consolidacién ha terminado.
Cuando se completa la consolidacion, se cierran las vdlvulas de drenaje y se le
aplica el esfuerzo desviador a la muestra hasta la falla

2. Ensayo consolidado- drenado. También llamade ensayo consolidado lento o
ensayo CD, En este ensayo se abre la vdlvula de drenaje, se aplica la presién de
cdmara, se controla la consolidacion de la muestra, y a continuacion, mientras la
vdlwula de drenaje todavia se encuentra abierta, se aplica el esfuerzo

desviador. El esfuerzo desviador debe aplicarse a una tasa tan baja que las




presiones de poros que siempre se desarrollan durante el proceso de corte,
sean suficientemente pequefias para que los parémetros del suelo no se
afecten.

3. Ensayo no drenado. También llamado ensayo no consolidado- no drenado o
ensayo UU. Este ensayo se hace con la vdlvula de drenaje cerrada para todas
las fases del ensayo y antes de que la muestra tenga posibilidades de
consolidarse. En primer lugar se aplica al espécimen una presién hidrostdticay,

de inmediato, se hace fallar el suelo con la aplicacién rdpida de la carga axial.

El ensayo triaxial da informacion para dibujar un circulo de esfuerzos de Mohr
utilizande la presiéon de cdmara como o3 y el ensayo mayor principal
correspondiente ol en el momento de la falla de la muestra. Es posible
establecer una tangente aproximada a los circulos (o envolventes de
esfuerzos), al dibujar entre dos y cuatro circulos de Mohr utilizando datos de
ensayos basados en diferentes presiones de cdmara o3 para cada ensayo sobre
muestras de suelo cuya densidad y contenido de humedad sea aproximadamente
igual. La pendiente de su tangente se toma como el dngulo de friccién interna
del material, del suelo y el intercepto de dicha envolvente de esfuerzos con el
eje, se toma como la cohesion c en la ec. De Coulomb:
s=c+otang
El piston de carga que aplica la fuerza adicional al espécimen debe ser maquinado
cuidadosamente y montado con un soporte de esfera para garantizar una aplicacién de
carga axial sin friccién, hermético, a la muestra que se encuentra dentro de la camara
triaxial.
El valor de P/A a menudo se conoce como esfuerzo desviador. Es evidente que
las lecturas de carga y deformacion deben obtenerse para este ensayo en forma
similar a las del ensayo de compresidn simple y que es necesario hacer una grafica del

esfuerzo desviador P/A o del esfuerzo principal o1 contra la deformacién unitaria. El




valor pico del esfuerzo se toma del grafico esfuerzo-deformacion unitaria como el
esfuerzo principal mayor, o el mdximo esfuerzo desviador, para utilizarlo en el dibujo
del circulo de Mohr correspondiente. Para conocer los pardmetros de resistencia del
suelo, se efectuaron en muestras inalteradas ensayes de compresion axial no
confinada y compresion triaxial no consolidada-no drenada (pruebas UU). En el Anexo
IT se presentan también los registros de laboratorio y las grédficas de esfuerzo-
deformacién unitaria de las pruebas de compresién no confinada realizadas, y de la
determinacion del peso volumétrico natural. La ley de resistencia definida por la
envolvente de los circulos de Mohr correspondientes a los estados de esfuerzo
desviador mdximo, obtenidos en pruebas de compresién triaxial no consolidada-no
drenada, UU, asi como los registros de laboratorio y las grdficas de esfuerzo-

deformacidn unitaria, de las pruebas UU.

FI6.23 EQUIPO PARA PRUEBA TRIAXIAL

Todas las muestras obtenidas se clasificaron en forma visual y al tacto, en
estado himedo y seco mediante pruebas del Sistema Unificado de Clasificacién de
Suelos (SUCS), se determiné también su contenido natural de agua. En estratos
representativos se hicieron limites de consistencia o granulometria por mallas segin
se tratara de suelos finos o gruesos; se obtuvo en ambos casos la densidad de sélidos,

los resultados obtenidos se muestran en el Anexo II.
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CAPITULO IV.

ESTRATIGRAFIA DEL SUBSUELO

A través de las exploraciones efectuadas con el objeto de estudiar

cimentaciones de estructuras dentro de la Ciudad de México se ha logrado una

informacién bastante precisa de las caracteristicas estratigréficas y mecdnicas que

presenta el subsuelo en el drea urbana (Fig. 24). Con estos datos se ha zonificado

dependiendo principalmente de las propiedades de los materiales.

De acuerdo con el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (R.C.D.F.)

este se divide en tres zonas geotécnicas las cuales son:

Zona I. Lomas. Presenta generalmente condiciones favorables para cimentar
estructuras; la capacidad de carga del terreno es elevada ya que se encuentra
formadas por rocas o suelos generalmente firmes que fueron depositados fuera
del ambiente lacustre y no existen capas de arcilla compresibles que puedan ser
causa de asentamientos de gran magnitud. Sin embargo, debido a la explotacién
de minas de arena y grava muchos predios estdn cruzados por galerias a
diferentes profundidades, la localizacion de ellas puede resultar dificil, porque
muchas de ellas, a causa de derrumbes, estan rellenas con material arenoso
suelto. Otro problema que puede ser caracteristico de esta zona, es la existencia
de depésitos edlicos de arena fina y uniforme, hacia el norte de la ciudad,
particularmente en las laderas de la Sierra de Guadalupe. Estas formaciones son
susceptibles de presentar asentamientos errdticos e importantes en la
estructura y requieren estudios especiales para determinar la cimentacion

adecuada o el método mas efectivo de compactacion artificial.




Zona II. Transicion. Los depdsitos profundos se encuentran a 20m de
profundidad. Las condiciones estratigrdficas varian de un punto a otro del drea
urbanizada. Se tienen superficialmente los depdsitos arcillosos o limosos
orgdnicos de la formacién Becerra, cubriendo a estratos de arcilla volcdnica muy
compresibles y de espesores variables entre decenas de centimetros y pocos
metros, intercalados con capas de arena limosa compacta o arena limpia, los
cuales descansan sobre potentes mantos en los que el material predominante es
la grava y la arena. Los problemas de capacidad portante y de asentamientos
diferenciales pueden ser muy criticos, especialmente cuando se trata de
construcciones extensas sometidas a condiciones de carga muy diferentes, lo

cual ocurre en esta zona de la Ciudad (Azcapotzalco, Valle jo y Guadalupe)

Zona III, Lago o Lacustre. Se ha fijado tomando como base la formacion tipica
de la parte centro y oriente de la Ciudad construida sobre el fondo del lago de
Texcoco. Un sondeo en ella exhibe los siguientes estratos principales descritos a
partir de la superficie del terreno :
a) Depdsitos areno-arcillosos o limosos con abundancia de restos arqueoldgicos
o bien rellenos artificiales
b) Arcillas volcdnicas extraordinariamente compresibles , de variados colores
y consistencias comprendidas entre blanda y media, intercaladas con
pequefias capas o lentes de arena.
¢) La primera capa dura de unos 3 mts. De espesor constituida por suelos
arcillo o limo-arenosos compactos y rigido
d) Arcillas volcdnica de caracteristicas semejantes a las de la formacidn
superior, aunque mas comprimidas y resistentes
e) Depédsitos de arena con grava separados por estratos de limo o arcilla

arenosa.
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Esta capas arenosas son de consistencia firme a muy dura y de espesores
variables de centimetros a varios metros. Los depdsitos lacustres suelen estar
cubiertos superficialmente por suelos aluviales y rellenos artificiales; el espesor

de este conjunto puede ser superior a 50m.

La zona a que corresponda un predio se determinard a partir de las
investigaciones que se realicen en el subsuelo del predio objeto de estudio, tal y como
lo establezcan la Normas Técenicas Complementarias del Reglamento de Construcciones
de Distrito Federal. En caso de Edificaciones ligeras o medianas, cuyas
caracteristicas se definan en dichas normas, podra determinarse la zona mediante el
mapa incluido en las mismas, si el predio estd dentro de la porcién zonificada; los
predios ubicados a menos de 200 m de las fronteras entre dos de las zonas antes

descritas se supondrdn ubicados en la mas desfavorable.

De acuerdo con la zonificacion geotécnica de la Ciudad de México y a la ubicacion
que presenta el predio en estudio; este se localiza en la denominada Zona de
Transicién baja ( Fig. 25 ), que se caracteriza por depdsitos de arena y limo de

compacidad media a alta.

En particular los depésitos del subsuelo estdn caracterizados por presentar una
estratigrafia errdtica y no siendo posible trazar una secuencia ordenada de estratos,
los que estdn bdsicamente constituidos por arcilla limo-arenosa, arena arcillosa y
arcilla-arenosa, con Indice de Resistencia a la Penetracién Estdndar (IRPE) variable
entre 12 y mayor de 50 golpes.

La secuencia general de los materiales son:

» Materiales de relleno entre la superficie y 80 cm. de profundidad con respecto
al nivel de banqueta,, a partir de 0.80 y 2.40 m de profundidad se tiene una

capa de arcilla y limo con gravillas de color café.




» Entre 240 y 5.20 se tiene arenas de finas a medias con gravillas , de
compacidad media, posteriormente entre 5.2 y 8.2 m de profundidad se tiene

intercalaciones de arcilla, turba y ceniza volcdnica de consistencia media.

~ A continuacién de 8.2 m y hasta 15.6 m se detecto una capa de arcilla pldstica
de varios tonos de consistencia blanda con intercalaciones de lentes de ceniza
volcdnica y donde se presentan mantos colgados con indice de resistencia a la

penetracién estdandar medio de 7 golpes.

» Finalmente a partir de 15.6 m y hasta la mdxima profundidad explorada se
tienen depdsitos resistentes constituidos por arenas con gravas y limos
arenosos con gravas aisladas de color gris con indice de penetracién estdndar
mayor a 50 golpes, siendo este el material de apoyo de la cimentacion

recomendada.

La secuencia estratigrdfica se observa en la figura 26, no se registro nivel de
aguas fredticas en la fecha en que se realizo la exploracién y hasta la mdxima
profundidad explorada, sin embargo se debe tener presente la posible existencia de

mantos colgados por las lentes de arenas existentes en estas zonas.




Elevacidn sobre el nivel del mar en metros

M

4= Poniente Oriente =

0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 w0 1 o’ B W B W6 7 B 19 020 km

e | - e e >4 — - - »
Zona de transicién Lago centro Antigua traza  Lago centro Zona de lago virgen

1. Monumento a la Revolucién Rellena artificial i Secado solar i Serie arcillosa interior
2. Torre Latincamericana B Suelo blando M Ceniza volcinica B serie arcillosa profunda
3. Catedral Metropolitana Castra seca natural M Capa dura Depdsitos aluviales profundos
;' m’;ﬂ:‘"i"“" Serie arcillosa superior [l Depésitos profundos Tobas
W Arenanegra W Vidrio volcdnico Basaito

[l
. lothmatd

5
) o
#e ||
-
Faritian
b Teacoco
- l-_l - —
Cc it
Degol ‘g Eenohw@/ ,.23"
Grarys Néies s
0 ! 2 3 km
[ SPS WE T -

F16.24 PERFIL ESTRATIGRAFICO DE LA CIUDAD DE MEXICO

EEgadggasygnso

Frofundidad en metros



ZONIFICACION GEOTECHNICA
ES Lago vrgen LV

® P2 Logo contro L.l

S Lago centro K, Gl

[E=] vroreicitn baja, T® :
[ Tronsicién ato, TA

=3 Lomas, LO

R E

F16.25 ZONIFICACION 6EOTECNICA DE LA CIVDAD DE MEXICO




im}(\ INGENIEROS CIVILES
. ‘ ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA
PROYECTO: MARICOPA N°43 PERFORADORA: LONGYEAR
UBICACION: COL.NAPOLES ICLIENYE 3
PROFL  sime. ol cim2 DESCRIPCION
{m) 0| 5 |10} 15} 20] 25} 30] 35] 40] 45] 50
0.00 - RELLENO ( ARCILLA CON TABIQUE)
0.60 g ARCILLA CAFE CON GRAVILLAS
1.20 - LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS
1.80 = GRAVAS Y ARENA CAFE OBSCURO
2.40 ARENA FINA A MEDIA CON GRAVILLA
3.00 ARENA FINA A MEDIA CON GRAVILLA
3.60 ARENA FINA CON GRAVILLAS GRIS CLARO
420 IARENA FINA CON GRAVILLAS GRIS CLARO
5.20 ARCILLA POCO LIMOSA
5.80 = ARENA FINA CON CENIZA VOLCANICA
6.40 = ARCILLA NEGRA CON TURBA
7.00 ¥ TURBA CON ARENA FINA
760 SERIE ARCILLOSA JARENA FINA CON ARCILLA CAFE OBSCURO
8.20 . SUPERIOR CON INTERCALACIONES ARCILLA CAFE OBSCURO
920/ }¥ |DE ESTRATOS LIMO ARENOSOS ARCILLA CAFE OBSCURO CON M.O
9.80 " & _|oE oriGEN ALUVIAL ARCILLA VERDE CLARO
10.40 . ARCILLA POCO PLASTICA CON MO
11.00 ) ARCILLA PLASTICA VARIOS TONOS
11.60 . ARCILLA PLASTICA VARIOS TONOS
12.20 i — ARCILLA CON LENTE DE ARENA FINA AZUL
13.20 :( ARCILLA CON LENTE DE ARENA FINA AZUL
13.80 —|—\f ZONA DE INTERESTRATIFICACION ARCILLA CON LENTE DE CENIZA VOLCANICA
14.40 DE ARCILLAS ¥ LIMOS ARENOSOS ARCILLA CON LENTE DE CENIZA VOLCANICA
15.00 _: i~ = SENTAN MANTOS COLGADDS ARCILLA LIMOSA CON ARENA Y GRAVILLAS
15,60 fauian e . ARENA CON GRAVAS AISLADAS
16.20 £ e ARENA POMITICA CON GRAVAS
1740 B —— —— GRAVAS CON ARENA LIMOSA
18.00 ji e e et GRAVAS CON ARENA LIMOSA
1920 FlE e ——————————— ARENA POMITICA CON GRAVAS
[1o8o ks f o S ke e e e LIMO ARENOSO CON GRAVAS
20.40 s e e LIMO ARENOSO CON GRAVAS
R e ———————————— LIMO ARENOSO CON GRAVAS AISLADAS
PPITE] G ee——————— LIMO ARENOSO CON GRAVAS AISLADAS
23.40 |2 e e e e LIMO ARENOSO CON GRAVAS AISLADAS
24.00 pms Sy - —_—— LIMO ARENOSO CON GRAVAS AISLADAS
SIMBOLOGIA
[ 1ARCILLA [E] LIMO ARENOSO CON GRAVILLAS
[]AReNA ARCILLA NEGRA CON TURBA

FI6.26 SECUENCIA ESTRATIGRAFICA DEL PREDIO EN ESTUDIO




CAPITULO V.
ALTERNATIVAS DE CIMENTACION

El tipo de cimentacidn mds adecuado para una estructura depende de factores
como su funcidn, las cargas a las que estard sujeta, las condiciones del subsuelo y el

costo de la cimentacion comparado con el costo de la estructura.

Al elegir el tipo de cimentacidn se debe dar los siguientes cuatro pasos:

1. Obtener cuando menos, informacion aproximada con respecto a la naturaleza
de la estructura y de las cargas que se van a transmitir a la cimentacidn

2. Determinar las condiciones del subsuelo en forma general.

3. Considerar brevemente cada uno de los tipos acostumbrados de cimentacion,
para juzgar si pueden construirse en las condiciones prevalecientes, si serian
capaces de soportar las cargas necesarias, y si pudieran experimentar
asentamientos perjudiciales. En esa etapa preliminar se eliminan los tipos de
cimentacién que no son adecuados.

4. Preparar una estimacion del costo de cada alternativa viable de cimentacién, y
elegir el tipo que represente la transaccion mds aceptable entre el

funcionamiento y el costo.

Una vez definido el tipo de cimentacidn es necesario considerar y revisar dos
problemas bdsicos en el funcionamiento de la misma. Por una parte, toda la
cimentacion, o cualquiera de sus elementos puede fallar porque el suelo sea incapaz de
soportar la carga. Por otro lado, el suelo de apoyo no puede fallar, pero el
asentamiento de la estructura puede ser tan grande o tan disparejo, que la estructura
pueda agrietarse y dafiarse. El mal comportamiento del primer tipo se relaciona con la

resistencia del suelo de apoyo y se le denomina falla por capacidad de carga.
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El segundo tipo estd asociado a las caracteristicas de la relacion de esfuerzo-
deformacion del suelo y se conoce como asentamiento diferencial En este estudio
desarrollade se consignan ambos casos para garantizar la estabilidad de las

esftructuras.

De acuerdo a lo anterior se propusieron dos alternativas de cimentacidn:
= Alternativa Pilas de Cimentacidn
= Alternativa Cajén de Cimentacidn
El andlisis de las dos alternativas de cimentacién se presenta en los incisos

siguientes.

5.1. Alternativa Pilas de Cimentacién

5.1.1 Eleccién de la alternativa de cimentacién

Considerando las caracteristicas del proyecto arquitecténico y estructural del
edificio proyectado, en particular tomando en cuenta la magnitud de las cargas
estimadas que serdn del orden de 105 ton/m® (Fig. 27) y las caracteristicas
estratigrdficas y fisicas del subsuelo en el sitio de interés, en particular donde la
heterogeneidad tanto en la constitucién de los materiales como en su compacidad,
caracteristica de los depdsitos de tipo aluvial, en los primeros 15.5 m de profundidad
,se tienen materiales de consistencia blanda y compacidad variable entre suelta y muy
compacta, con indice de resistencia a la penetracion estdndar variable entre 2 y mds
de 50 golpes, con diferentes proporciones de contenido arcilloso que dan lugar a que
su modulo de elasticidad sea variable, disminuyendo éste al aumentar el contenido
arcilloso; una cimentacidn de tipo superficial puede no resultar adecuada para cargas
de gran magnitud, ya que al fener un drea de apoyo de dimensiones importantes
existe la posibilidad de que los materiales que la subyacen puedan variar en sus

caracteristicas de deformabilidad, ademds de que al tener los materiales de apoyo
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valores del médulo de elasticidad del orden de 700 ton/m?, al variar el incremento de
esfuerzos aplicado al suelo por la base de una cimentacidn superficial, debido a la
variacion del momento de volteo por efecto de sismo, se tendrian fluctuaciones del
orden de 1 cm. en movimientos verticales de deformacién de los materiales de apoyo

de la cimentacion.

Por otra parte considerando que a 15.5m de profundidad se encuentra un
deposito resistente muy compacto, de alta resistencia y baja compresibilidad, se
juzga conveniente que una cimentacion mediante pilas apoyadas a  16.5m de
profundidad respectivamente, empotrdndose 1.0m dentro de los materiales muy
compactes, tendrd un comportamiente admisible ante cargas de gran magnitud, que
satisfacerd las condiciones de operacion de la estructura proyectada con una

capacidad de carga que se muestra en la figura 28.

Dado que las condiciones de operacién de la estructura requiere que los
asentamientos o deformaciones de los materiales de apoyo de la cimentacién resulten
prdcticamente nulos bajo las condiciones de operacién, el estado limite de servicio

regird el disefio de la cimentacidn.

Las pilas de punta se utilizan cuando el estrato de suelo superficial es blando y
compresible y cuando el peso y las cargas de la superestructura son importantes. Una

ventaja es que se puede acampanar su base, aumentando su carga Gtil.

Las pilas son siempre de concreto simple o reforzado colado en el lugar. El
colado se debe hacer con una tuberia tremie o con trompa de elefante para evitar la
segregacion y contaminacidn del concreto . dichas pilas se clasifican como elementos
de cimentacidn sin desplazamiento porque para su fabricacion se extrae cierto

volumen de suelo que después es ocupado por el concreto,
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Las pilas de cimentacién son miembros estructurales que deberdn analizarse
para su estabilidad y por deformacion del subsuelo, esto es, por su capacidad de carga
dltima y su habilidad para soportar cargas con determinado hundimiento; en
cimentaciones sobre arcilla blanda, los asentamientos serdn un factor gobernante

normalmente.

A continuacién se presentan los resultados de los andlisis de los estados limite
de falla y de servicio para la alternativa de cimentacion en base a pilas de seccion
constante, apoyadas a 16.5 m de profundidad, de tal manera que se empotren 1 m en

los materiales resistentes, y considerando cargas estimadas.

5.1.2 Capacidad de carga

La capacidad de carga de una cimentacién depende principalmente de la
resistencia al corte del suelo en el cual se apoya y del mecanismo de transferencia de
carga del elemento ( pila ) al suelo .

La capacidad de carga de una cimentacion se define de acuerdo a dos criterios
fundamentales:

a) La capacidad de carga dltima, que es la carga promedio por unidad de drea que
origina la falla de la cimentacién por esfuerzo cortante o por asentamiento
excesivo.

b) La capacidad de carga permisible, que es la carga promedio por unidad de drea
que no provocard asentamientos mayores que el valor admisible prefijado para
la estructura y que fambién proporciona un factor de seguridad adecuado

contra la falla por esfuerzo cortante .

La capacidad de la carga de las pilas se determind mediante el criterio
establecido en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, el cual se

indica a continuacién:
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Cuando se tiene una cimentacion por medio de pilas de punta, alojada dentro de
una cierta estratigrafia que contenga a un manto compresible, dicho manto tiende a
disminuir de espesor por algin proceso de consolidacién producido, generdndose un
problema denominado friccidn negativa. Al permanecer fijas las pilas, el suelo que se
consolida tiene a bajar a lo largo de su fuste, induciéndose esfuerzos de friccién que
sobrecargan las pilas por colgarse del material circunvecino a las mismas;
denomindndose a tal efecto friccion negativa. Si estas sobrecargas no han sido
tomadas en cuenta en el disefio, se puede llegar a producir un colapso de pilas por
penetracion en el estrato resistente.
Los efectos de este proceso son :una disminucidn de la presion efectiva al nivel

de la base de la pila y una reduccidn en la capacidad de carga til.

El cdlculo se obtiene multiplicando el drea lateral de la pila por un valor de
adherencia entre la pila y el suelo, que por razones de incertidumbre, suele

considerarse igual a la resistencia del esfuerzo cortante del suelo (C,)

La friccién negativa ( FN ) se calculd aplicando la siguiente formula:

FN=(wko)/(1+(wkod/3a)) [Poz dz
Donde :

FN : magnitud de la friccién negativa, en ton.
w : perimetro del fuste de la pila, en m.
Ko: coeficiente de adherencia entre los materiales de arcillosos y la pila;
para este caso igual a 0.2,
d : longitud de la pila, en la que ocurre la friccidn negativa, en ton.
a : drea tributaria de las pilas.

Poz: esfuerzo vertical a la profundidad z, en m.



La disminucion de la presion efectiva se calculé como :

APd = FN/a

La capacidad de carga util de las pilas ( Qa ) se obtuvo de la siguiente
expresion :

Se determind la capacidad de los depdsitos que subyacen a las pilas,
considerando que los materiales afectados por la superficie potencial de falla son de
tipo friccionante y aplicando el criteric de Meyerhof, dado por la siguiente
expresién:1

Qa = {(P'v- APd) Ng* Fr + Pv} Ap - FN

donde:
Qa: Capacidad de carga admisible por punta de las pilas.

P'v: presion vertical efectiva al nivel de desplante de la pila,

en ton.

Fr:  factor de resistencia, adimensional e igual a 0.35.

Pv:  presién vertical total debida al peso del suelo a la

profundidad de desplante de las pilas, en ton/m’.

Ap: drea fransversal de la base de las pilas, en m2.

Ng*: Coeficiente de capacidad de carga, adimensional, que
esta funcion del dngulo de friccion interna del material de
apoyo de las pilas, ¢, y del empotramiento dentro de
los materiales resistentes, determinado mediante la
siguiente farmula:

Ng* = Ngmin + (Ngmax - Ngmin)Le / Lopt

siendo:

IMeyerhof, G.G. “Some Recent Research on the Bearing Capacity of Foundations” Canadian Geotechical
Journal, Vol. 1, No. 1, 1963,




Ngmin: Coeficiente de capacidad de carga, para el caso en que la
pila quede apoyada sin empotramiento en los materiales
resistentes.

Le: Longitud de empotramiento de la pila dentro de los
materiales resistentes, en m.

Ngmax: Coeficiente de capacidad de carga, para el caso en que la
pila tenga como minimo la longitud dptima, Lopt, dentro de los
materiales resistentes, obtenida mediante la siguiente
ecuacion:

Lopt = 4B tan(45° +¢/2)
Donde:

B: didmetro de las pilas, en m.
¢: dngulo de friccidn interna del material de apoyo de las

pilas, en grados.

La capacidad de carga de las pilas obtenidas con la férmula anterior, deberd
afectarse por el resultado de la siguiente expresion, para tomar en cuenta el efecto
de escala.

Fre= {(B+05) /2B)"

siendo:

Fre: factor de reduccidn de capacidad de carga, para
tomar en cuenta el efecto de escala.

n : compacidad del suelo
n =1 compacidad suelta G < 34°
n = 2 compacidad mediana 34° < ¢ > 40°

n=3 compacidad alta ¢ > 40°
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En los cdlculos realizados se considerd una cohesién media de 4 ton/m® y un
dngulo de friccién interna de 37° para los materiales de apoyo de las pilas,
obteniéndose las capacidades de carga que se muestran en la figura 28, en funcién del
didmetro de la pila, para un empotramiento de 1.0 m dentro de los materiales

resistentes de apoyo.

5.1.3 Dimensionamiento de las pilas

Para el dimensionamiento de las pilas se deberd considerar la carga que resulte

mayor de las siguientes condiciones:

Condiciones estdticas, que considera la combinacién de cargas permanentes mds
carga viva maxima, afectadas por un factor de carga de 1.4.

Condiciones dindmicas, que considera la combinacion de cargas permanentes
mds carga viva instantdnea y la accién accidental mds critica ( incremento de
esfuerzos provocado por el momento de volteo debido a sismo ), afectadas por

un factor de carga de 1.1.

El coeficiente sismico que deberd considerarse que actia en la base de
construccién por efecto de sismo, serd igual a 0.32 por considerarse que el subsuelo
en el sitio de interés tiene las caracteristicas de la zona que el Reglamento de

Construcciones para el Distrito Federal denomina Zona II o de transicion.

A continuacidén se presenta el didmetro mdximo de la campana asi como el
didmetro del fuste de la pila; tomando en cuenta las cargas de las estfructura

proyectada.
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EJE W (Ton) @ Pila(m) @ Campana( m)
1-A 296.991 1.0 1.35
1-B 272134 1.0 1.25
1-B" 161.270 0.8 SiC
1-C 272.500 1.0 1.25
1-D 298.867 1.0 1.35
2-A 345792 1.0 1.45
2-B 329.149 1.0 1.40
2-B" 89.750 0.8 SiC
2-C 329.056 1.0 1.40
2-D 346.219 1.0 1.45
3-A 350.984 1.0 1.48
3-B 132.398 08 S/C
3-B 143.368 08 SiIC
3-B-B" 223.322 1.0 S/C
3-B"-C 222,438 1.0 s/C
3-C¢ 142.038 0.8 SiC
3-C 132.065 0.8 S/IC
3-D 350.259 1.0 1.48
3-A-B 148.322 0.8 S/C
3-B 152.567 0.8 S/IC
3-c 150.678 0.8 S/IC
3'-C 147.876 0.8 SIC
4-A-B 162.692 0.8 S/IC
4-B 164.831 0.8 SIC
4-B-B" 223.346 1.0 S/IC
4-B"-C’ 222.338 1.0 SiIC
4-C° 161.485 08 SiC
4-C-D 161.925 0.8 S/IC
4-D 267.179 08 12
4-A 271.344 0.8 12
5-A 197.279 0.8 09
5-B 286.335 1.0 1.25
5-C- 283.287 1.0 1.25
5-D 192.060 08 09
5-B-B" 30.980 0.8 SIC
5-B"-C 31.199 08 SIC
6-A 93.295 0.8 S/C
6-B 51.244 0.8 SiC
6-B-B" 27.028 0.8 S/IC
6-B"-C 26.169 0.8 S/IC
6-C 46.721 0.8 SiC
6-D 89.260 0.8 S/iC
L= 8028.041

¢ max Campana( m) @ Fuste ( m)
1.2 0.8
1.5 1.0
1.8 1.2
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5.1.4 Estado limite de falla en condiciones estaticas

Considerando la combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con
intensidad mdxima, mds el peso de la cimentacion estimadas, afectadas por un factor
de 1.4, deberd verificarse que la desigualdad siguiente se satisfaga:

SQFc¢
A

<R

donde :

XQ : suma de las acciones verticales a fomar en cuenta en la combinacion
considerada, en ton.
Fc : factor de carga, adimensional igual a 1.4
A : drea de apoyo de la cimentacién, en m
R : capacidad de carga admisible de los materiales que subyacen a la

cimentacion.
5.1.5 Estado limite de falla en condiciones dindmicas

Considerando la combinacion de cargas permanentes y cargas vivas con
intensidad instantdnea y accidn accidental mds critica, el sismo, mds el peso de la
cimentacion estimadas, afectadas por un factor de carga de 1.1, deberd comprobarse

que la desigualdad siguiente se satisfaga :

20Fc
2Q9Fc o
donde :
ZQ : suma de las acciones verticales a tfomar en cuenta en la combinacién

considerada, en ton.
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Fc: factor de carga, adimensional igual a 1.1

A : drea de apoyo de la de cimentacién, en m2
R ! capacidad de carga admisible de los materiales que subyacen a la
cimentacion.

5.1.6. Estado limite de servicio

Los asentamientos eldsticos que sufrirdn las pilas debido a las cargas verticales

a que estardn sometidas se calcularon mediante la siguiente expresion:

= (QL)/ (EcAb)+ (FNL)/( 2Ec Ab)+(mCsfpQ(1-u?)/ (EsAb)

donde:
o : asentamiento de la cabeza de la pila, en m.
L longitud de la pila, en m.
Ec: mddulo de elasticidad del concreto de la pila, en ton/m?.
Ab: drea de la base de la pila , en m?,
m: factor de forma, adimensional e igual a 0.95 para
pilas de seccidn transversal circular.
Cs: factor de rigidez de la subestructura de cimentacién,
adimensional e igual a 1.
fp: factor de profundidad, adimensional e igual a 0.5
para D/B>5.

Es: médulo de elasticidad del manto de apoyo, en ton/m?
Q: carga aplicada al nivel de la base de la pila, en ton.
u:  relacién de Poisson

FN: friccion negativa, en ton,
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Considerando un méddulo de elasticidad de los materiales de apoyo de 3,000
ton/m? y una relacién de Poisson de 0.40, se obtuvieron asentamientos eldsticos de
118,123 y 1.44 cm., para pilas de 0.6, 0.8 y 1.0 m de didmetro, respectivamente, que

se consideran admisibles.

5.2 Alternativa Cajén de Cimentacion

5.2.1 Eleccién de la alternativa de cimentacion

Considerando las caracteristicas arquitectdnicas y estructurales del edificio
proyectado y las caracteristicas estratigrdficas y fisicas del subsuelo, en particular la
existencia de depdsitos arcillosos de alta compresibilidad y baja resistencia con
espesor del orden de 25 m, entre 0.5 y 6.0 m de profundidad, que presenta un
esfuerzo de preconsolidacién de 8 ton/m? mayor al esfuerzo efectivo actual del
subsuelo entre 0.5 y 6.0m de profundidad y de 2. 2 ton/m? mayor al esfuerzo
efectivo actual del subsuelo entre 6.0 y 8.5m de profundidad, se juzga que la
alternativa de cimentacion mds adecuada para la estructura podrd ser resuelta
mediante un cajén de cimentacion estanco, de concreto reforzado, que compense
parcialmente el peso del edificio constituido por muros de contencidon, contratrabes y
losa de contacto plana, con drea ampliada respecto a la cubierta por el edificio,
desplantado a 1.0m de profundidad, respecto al nivel de banqueta, para el cual se
satisfacen los estados limite de falla y limite de servicio como mds adelante se
establece.

Es conveniente que los materiales que constituyan los diferentes elementos de
construccion del edificio sean lo mds ligeros posible. En los andlisis que mds adelante
se presentan se ha supuesto que el peso del edificio, considerando que las cargas
permanentes mds la carga viva con intensidad media, serd de 0.9 ton/m? por nivel, y el

peso de la cimentacién de 1.1 ton/m?.
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En esas condiciones para el edificio, se tendrd un peso de 2875 ton,
correspondiente a un peso unitario en su drea cubierta de 5.01 ton/m?. Considerando
el drea cubierta propuesta para el cajon, que es un drea ampliada respecto a la
cubierta por el edificio, el peso unitario se reduce a 4.05 ton/m?.

Dadas las condiciones de deformabilidad de los depésitos arcillosos del subsuelo
y para evitar que el edificio a mediano plazo sufra hundimientos diferenciales que
provoquen la pérdida de su verticalidad, es necesario que no se tengan
excentricidades entre el centro geométrico del drea cubierta por el cajon, y el
centro de cargas de la estructura, por lo que se recomienda se estudie la
ubicacion de la cisterna con el objeto de evitar alguna excentricidad que provoque
dafios a futuro.

A continuacion se presentan los resultados de los andlisis efectuados para la

alternativa de cimentacion propuesta.

Definicion y tipo de Cajones de Cimentacion

Un cajon de cimentacién es una subestructura rigida construida a base de
concreto dentro de una excavacion a nivel del terreno natural y formada por una losa

de cimentacidn, contratrabes y una losa tapa de cimentacidn.

El cajén de cimentacién debe ser impermeable debido al contacto directo y
constante del agua y la humedad subterrdneas. Este sistema permite contrarrestar el
peso del edificio por el efecto de sustitucidn y el de flotacidn.

Se trata de desplantar a una profundidad tal que el peso de la tierra excavada
iguale el peso de la estructura de manera que el nivel de desplante por asi decirlo, no
sienta la substraccion efectuada, por no llegarle ninguna presion en afadidura a la

originalmente existente.



Las cimentaciones compensadas han sido particularmente utilizadas para evitar
asentamientos en suelos altamente compresibles, tedricamente, los eliminan por no
dar al terreno ninguna sabre carga.

Sin embargo como el proceso de carga no es simultdneo con el de descarga,
resultado de la excavacidn, tiene lugar expansiones en el fondo de ésta, que se
traducen en asentamientos cuando por el efecto de la carga de la estructura, dicho

fondo regrese a su posicion original.

Las cimentaciones denominadas de compensacidon total, son aquellas en las que el
peso de la estructura es igual al de la tierra excavada. También existe, la
compensacion parcial, en donde el peso de la tierra excavada compensa tnicamente una
parte del peso de la estructura, en tanto que el restante se toma con pilotes o
descanso sobre el terreno, si es que la capacidad de carga y la compresibilidad de éste

lo permiten.

Por cimentaciones compensadas se entiende a aquellas totalmente compensadas
o compensadas parcialmente en las que el resto de la carga se transmite al suelo por
apoyo directo, por permitirlo asi la capacidad de carga de éste y por resultar los
asentamientos que se produzcan dentro de limites tolerables para la estructura que
se trate.

Comparando la presidn total transmitida en forma permanente por la estructura
w con el esfuerzo total inicial al nivel de desplante Pd, se determinan las condiciones

de trabajo de la cimentacion:

Cimentacidn parcialmente compensada w>Pd
Cimentacion compensada w = Pd

Cimentacidn sobrecompensada w <Pd



Con
w=WE/A
Pd = y Df
WE = carga permanente (acciones permanentes mds acciones variables con intensidad
media)
A = drea de cimentacion
y  =Peso volumétrico total representativo del suelo desde la superficie hasta Df

Df = profundidad de desplante

Debido a la dificultad de garantizar que el cajon se mantenga estanco durante la
vida util de la estructura, la carga permanente WE incluye el peso del agua asociado a

la eventual inundacidn de las celdas de cimentacidn por debajo del nivel fredtico.

Con relacion a la presion de exceso de la existente previamente que puede
dejarse actuar en una cimentacidn compensada en suelo preconsolidado, L. Zeevaert

recomienda que su valor se limite a:

Dp<05(pc-po)

Donde:
Ap = incremento de presion en la cimentacion sobre la presion previamente
existente
Pc = carga de preconsolidacion

Po = presion efectiva en el suelo, por peso propio

Para fines de calculo del peso del material excavado; la presién a considerar al
nivel de desplante es la total, en caso de ser la cimentacidn impermeable, pues la

descarga incluye a las particulas del suelo y al agua. Si la cimentacion fuese



permeable, el agua abajo del nivel fredtico no se descargaria, lo que equivale a

considerar para la descarga a nivel de desplante a la presion efectiva del suelo.

5.2.2. Criterios e hipétesis para el Disefio Geotécnico

Capacidad de carga. Esta revision se efectia cuando se transmite al suelo una
sobrecarga neta, como cimentaciones parcialmente compensadas y en el disefio en
condiciones sismicas. La ecuacidn presentada involucra la resistencia no drenada del
suelo, correspondiente a la aplicacion rdpida de carga.

Rigidez de la cimentacidn. E| andlisis de la capacidad de carga y distorsion
angular sismica se efectta considerando una cimentacion de rigidez infinita.

Excentricidad de cargas. Expresamente se limita al 1% de la longitud
correspondiente del cajén, sin embargo, se admite un valor mayor a condicién que el
efecto de la concentracion de esfuerzos inducido se incluya en la revision por
capacidad de carga y el cdlculo de asentamientos. Debe procurarse que coincida la
resultante de las cargas que transmitird a la estructura y el centroide del drea del
cajén de cimentacion, con una excentricidad mdxima del orden del 1% de la longitud
del cajén en la direccién considerada; en caso contrario existird una sobrecarga
adicional por efecto del momento estdtico inducido misma que deberd considerarse en

el cdlculo de:

a) Capacidad de carga. Existe una concentracion adicional de esfuerzos en la

orilla Awe, la cual se evalda con la siguiente expresion:

Awe=(Me /I)x
Me=WEe
Donde:

Me = Momento estdtico
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I = Momento de inercia del cajon en la direccién donde exista la excentricidad de
cargas
X = Distancia del centroide del drea de cimentacién a la orilla considerada.
WE = resultante de cargas permanentes de la estructura
e = excentricidad de la resultante WE respecto al centroide del drea de
cimentacidn.
b) Asentamientos en condiciones estdticas. El incremento no uniforme de
esfuerzos en la masa de suelo fenderd a inclinar la estructura conforme

ocurra el proceso de consolidacidn.

Presion neta. La presion neta mdxima transmitida localmente por la estructura wn
resulta:

Wn=w+Awe-Pd (1)
Capacidad de carga. En cimentaciones parcialmente compensadas, deberd verificarse
que la presién neta transmitida sea menor a la capacidad de carga admisible qa:

Whn < qa

Donde ga se obtiene dividiendo la capacidad de carga dltima “"qu" entre un factor
de dimensionamiento FDe minimo de 3; qu se determina con la siguientes expresiones:
Qu=cNcs
Ncs=5.14 (1+025 Df/B+0.258B/L) (2)

ParaDf/B<2yB/L 21
Donde:
c= Pardmetro de cohesidn en condiciones ne drenadas
Ncs = Factor de capacidad de carga propuesto por Skempton
Df= Profundidad de desplante

B,L= Ancho y largo del cajon respectivamente,
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En caso de que Df/B y B/L no cumplan con las desigualdades anteriores se
consideraran iguales 2 y 1 respectivamente.

La resistencia c corresponde a los depdsitos localizados en un espesor igual a una
vez el ancho B, medido a partir de la profundidad de desplante, o por debajo de la

costra superficial en su caso.

Flotacidn. En cimentaciones sobrecompensadas deberd verificarse que la
estructura no tienda a flotar por pérdida de la friccion en las paredes del cajén
después de un sismo, o por la recuperacién del nivel fredtico, mediante la siguiente

expresion:

[W/(Df-hw)w] 212 (2°)

Donde hw es la profundidad del nivel fredtico, en su condicion mas desfavorable,
medida desde la superficie y yw el peso especifico del agua.

Asentamientos. Deberd verificarse que la presion neta Wn ( ec.l ) tenga un
factor de seguridad minimo contra asentamientos de 15 respecto al esfuerzo de
preconsolidacion en los suelos influenciados por el cajén, para evitar que se
desarrollen asentamientos excesivos. Esta revisidn es de especial importancia para
evitar la factibilidad de ampliaciones futuras que aumenten el nivel de carga de la

estructura.

Expansiones a largo plazo. En las cimentaciones sobrecompensadas deberdn
evaluarse las expansiones a largo plazo por efecto de absorcién de agua de suelos
arcilloso; para ello se aplicard la ec.5 pero sustituyendo "mue" por el médulo medio de
expansién volumétrica obtenido en pruebas de odémetro para una descarga efectiva
igual a un medio de la descarga neta, aplicada a partir de un esfuerzo vertical igual al

que tenga cada muestra de arcilla en su estado natural.
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Valores admisibles de movimientos verticales. Se verificard que las expansiones
y los asentamientos no dafien a las estructuras e instalaciones existentes ni afecten el
funcionamiento posterior de la estructura usualmente esto se logra cuando la
expansion inicial y la diferida son aproximadamente iguales entre si y no exceden de
20 cm. teniendo en cuenta que el fendmeno que rige para evitar dafios eventuales es la
velocidad de deformaciones.

Solicitaciones Para el disefio se considera la carga estdatica combinada con el
sismo actuando con un 100 % de intensidad en la direccién mds favorable y de un 30%
en la mds favorable, sin factores de carga, las cimentaciones con cajén son incapaces

de soportar tensiones.

Esfuerzo limite en la orilla. La estabilidad en condicién sismica se efectia
revisando que el esfuerzo en la esquina sometida a la compresion mdxima sea menor
que el esfuerzo limite ql calculado en la siguiente expresién:

Whn + Ags < ql

[

ql =2 Co (N d )% + Ko Néd o,d (4)

Co=%Cd vy Nod = tan 2 (45 + 4d/2 )
Donde:
Whn = Presidn neta no compensada ( ec.1)
Ags= Incremento de esfuerzo por sismo.
Cd, od= Pardmetros de resistencia en ensaye triaxial consolidado no drenado
(Tx - CU).
Ko = Coeficiente de empuje de tierras en reposo.
o.d= Esfuerzo efectivo al nivel de desplante.
Los pardmetros Cd y ¢d se obtienen consolidando la muestra al nivel de

esfuerzos que transmitird la estructura una vez construida ensayando una muestra de




suelo por debajo de la costra superficial en su caso. Si la igualdad de la ec. 4 no se
cumple, serd necesario profundizar la cimentacion para disminuir la presion neta;
cuando no existan limitaciones impuestas por colindancias, podrd contemplarse la

posibilidad de ampliar perimetralmente el cajén para disminuir el incremento sismico.

Tensiones inducidas por sismo. Debera verificarse que en la esquina con mayor
descarga no se presenten tensiones, es decir que el incremento sismico sea menor que
la presidn total estdtica.

Ags < w - Awe

Donde Awe, es el incremento de esfuerzos por excentricidad de carga estdtica.
De no cumplirse esta condicion deberd optarse por una cimentacion profunda con
pilotes.

Cortante inducide por sismo. La fuerza cortante sismica V deberd ser soportada
por la friccidén en el drea de contacto de la losa de fondo Rfl y en los muros del cajén
Rfs, segn la siguiente ecuacién:

V < [(Rf1+Rfs)/(FDv)]

Aplicando un factor de dimensionamiento FDv minimo de 1.5.

Distorsion Angular. Finalmente, se verificard que la distorsién angular * 6 e
mdx." que se inducird durante un sismo se mantenga en limites que no afecten a las
colindancias o generen sensacidn de inseguridad a los ocupantes de la estructura; la

expresion de cdlculo es la siguiente:

Oemdx=3/n [ (Mv2)/ (0.5B)LE ]
Donde:

MV = Momento de volteo



B, L= Ancho y largo del cajén de cimentacidn, respectivamente.
E = Médulo de rigidez representativo del suelo de cimentacién en

condiciones dindmicas

Como primera aproximacion el médulo E de suelos arcillosos de consistencia
blanda a media puede considerarse igual a tres veces en valor la resistencia de punta

media con cono eléctrico gc.

Estabilidad de la excavacion. Se deben de revisar los siguientes ftres

mecanismos: falla general de fondo, falla de fondo por subpresién y fallas de talud.

Sistemas de bombeo. Se utiliza para:
a) Evitar la falla por subpresidn, abatiendo la presion en los estratos arenosos
cercanos al fondo de la excavacidn
b) Disminuir las expansiones
¢) Facilitar la construccion, " excavando en seco”.
Deberd preverse la colocacién de tubos de observacién y piezémetros
neumdticos para controlar y decidir el momento de inicio de las diferentes etapas de

excavacion.

5.2.3. Acciones.

El peso de la estructura de interés para la condicidn de cargas permanentes mds
carga viva mdxima se supuso de 0.9 ton/ m? para cada una de las plantas tipo, sin
excentricidad entre el centro de cargas y el centro de reaccién de la cimentacion,
considerando que los elementos estructurales que constituirdn el edificio son
aligerados, en donde esto es factible.

Las acciones consideradas en los andlisis de la cimentacion fueron los siguientes:

'
A

T i
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a) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad mdxima que
incluyendo el peso de la cimentacion, considerada de 1.3 fon/m? tendrd un
valor de 2875 ton para el edificio de interés. Estas cargas se afectaron por un
factor de carga de 1.4 y se consideraron en el andlisis limite de falla en
condiciones estdticas.

b) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad instantdnea,
que incluyendo el peso de la cimentacién tendrd un valor de 2731 ton para los
edificios de interés. La accion accidental mds critica por efecto sismico
corresponderd a un momento sismico de 1989 ton - m para el edificio
analizado. Las cargas se afectaron por un factor de carga de 1.1y se utilizaron
en el andlisis del limite de falla en condiciones dindmicas.

c) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad media, que
incluyendo el peso de la cimentacion tendra un valor de 2587 ton para el
edificio de interés. Las cargas se afectaron por un factor de carga de 1.0 y se
emplearon en la determinacién de la profundidad de desplante del cajén y en el
andlisis del estado limite de servicio por consolidacion de los depdsitos

arcillosos.

5.2.4. Determinacion de la Profundidad de Desplante

La determinacién de la profundidad de desplante de la cimentacién se hizo
satisfaciendo que la combinacién de cargas permanentes mds cargas vivas con
intensidad media mds el peso propio de la cimentacién diera lugar a una presion neta
aplicada por la losa de fondo del cajén de cimentacidn, que transmita al subsuelo
esfuerzos tales que para cualquier profundidad la suma del esfuerzo efectivo mds el
incremento de esfuerzo sea menor al esfuerzo de preconsolidacién del depdsito
arcillosos, a la profundidad correspondiente, verificando que en esas condiciones se
produzcan asentamientos admisibles tanto totales como diferenciales. Lo anterior se

satisface limitando la presidn neta transmitida al subsuelo a 2.20 fon / m?, es decir,




tal que la carga no compensada por el peso de los materiales excavados para alojar el
cajon de cimentacidén sea menor que la diferencia entre los esfuerzos efectivos.

Para el edificio analizado, el peso de la estructura incluyendo el peso de la
cimentacion para las condiciones de carga permanente mds carga viva media,
corresponde a una presion unitaria de 3.64 ton/m?, considerada uniformemente
distribuida por la losa de fondo del cajén de cimentacion con el drea ampliada
respecto a la cubierta del edificio, de las cuales tendrdn que compensarse 1.45
ton/m?. Considerando que los materiales del subsuelo entre la superficie y 1.00 m de
profundidad tienen un peso volumétrico de 1.46 ton / m? , la profundidad de desplante

necesaria para compensar 1.45 ton / m?, resulta de 1.00, para el edificio de interés.

5.2.5, Estado limite de falla en condiciones estdticas

La revisién de la estabilidad de las cimentaciones ante el estado limite de falla
en condiciones estdticas, se hizo considerando la combinacién de cargas permanentes
mds cargas vivas con intensidad mdxima, mds el peso de la cimentacién afectadas por

un factor de 1.4, mediante el cumplimiento de la siguiente desigualdad :

donde :

Q=  sumade las acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacién de cargas
permanentes mds cargas vivas con intensidad mdxima, mds el peso de la
cimentacion en ton,

Fc = factor de carga, adimensional igual a 1.4

A= drea de apoyo de la cimentacién, en m

R = capacidad de carga admisible de los materiales de apoyo de la cimentacidn,

que es funcion del tipo de cimentacion empleada




Fr -
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Factor de resistencia, adimensional e igual a 0.7

Capacidad de carga de la cimentacion

La capacidad de carga admisible de los materiales que subyacen a la cimentacidn

se determind considerando que los materiales afectados por la superficie potencial de

falla son suelos cohesivos y aplicando el criterio sefialado en las Normas Técnicas

complementarias para Disefio de cimentaciones, dado por la siguiente expresion:

R Fr = (¢ Nc FR + Pv ) AI ( para suelos cohesivos )

Donde:

R Fp= Capacidad de carga admisible de la losa de fondo del cajon de

/m?

cimentacidn ya afectada por su factor de resistencia correspondiente en ton

cohesion del material de apoyo de la cimentacién a lo largo de la superficie

potencial de falla fon/ m?

Fr = Factor de resistencia, adimensional igual a 0.7.

Pv = Presion vertical fotal a la profundidad de desplante de la cimentacién, en ton/
mz

Nc= Coeficiente de capacidad de carga, adimensional y dado por la siguiente
expresion.

Nc=5.14 (1+0.25Df/B+0.258B/L)
En la cual:
Dfz Profundidad de desplante del cajén de cimentacidn, en m.




B = Ancho del cajon de cimentacion, en m.
L= Largo del cajén de cimentacion, en m.

AI= Areade la losa de fondo del cajén de cimentacidn, en m?.

Considerando una cohesién media a lo largo de la superficie potencial de falla de
25 ton /m? y un peso volumétrico del suelo de 1.5 ton /m’, obtenidos de los
resultados de las pruebas de laboratorio realizadas, se obtuvo una capacidad de carga
admisible de los materiales del subsuelo de 10 ton / m?

Considerando la combinacién de cargas permanentes mds cargas vivas con

intensidad mdxima, la desigualdad se satisface con los siguientes valores:

OFc¢
4 566 ton/m? < RF), =10.26 ton / m?
Por lo tanto la cimentacion es estable ante el estado limite de falla en

condiciones estdticas.

5.2.6. Estado Limite de Falla en Condiciones Dindmicas

La revisién de la cimentacidn ante el estado limite de falla en condiciones
dindmicas se realizé de acuerdo al criterio establecido en los comentarios de las
Normas de Emergencia del Reglamento de construcciones para el Distrito Federal del
Subcomité de Normas y Procedimientos de Construccién del Comité de Reconstruccidn
de Area Metropolitana de la Ciudad de México, que establece que la cimentacion de
una estructura serd segura ante el estado limite de falla en condiciones dindmicas, si
la capacidad de carga neta del suelo afectada por el factor de carga y la fuerza de
inercia que obra en la zona de falla potencial del suelo que subyace al cimiento es
mayor a la accion de las cargas gravitacionales y las debidas al sismo, lo cual puede

verificarse a través de la siguiente desigualdad:
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0.12Fca, by

F,cg

WtFe-Wee< FRAgI[1- 7

Donde:
Wt = Carga total de la estructura en la condicidn analizada
Fc = Factor de carga, adimensional e igual a 1.1
We= Peso del suelo desplazado para la construccién del cajon de cimentacidn,
en ton, igual a Wc = ( Df A)
FR = Factor de resistencia adimensional e igual a 0.7
Ar = drea de contacto reducida de la losa de cimentacidn, para tomar en cuenta
el momento a volteo debido a sismo, igual a:
AR=(B-2e)L
Siendo:
B = Ancho de la losa de fondo del cajén de cimentacidn
L= Largo de la losa de fondo del cajén de cimentacidn
e= excentricidad dada por:
e= Ms/ Wt
donde:
W+t = Peso de la estructura en la condicidn analizada, en ton.
Ms = Momento de volteo debido a sismo, obtenido en forma aproximada con
el siguiente procedimiento:
Ms = 0.8{ ; H ](WT) (gj
Hr= Altura total de la estructura, medida a partir del desplante
Cs= Coeficiente sismico ( zona de transicién. = 0.32)

Q = Factor de comportamiento sismico ( concreto armado = 4 )
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gl = Capacidad de carga neta del suelo de apoyo de la cimentacién,
obtenida con la siguiente férmula:
ql=CNc
donde:
C= Cohesidn media del suelo a lo largo de la superficie potencial de falla.

Nc = Coeficiente de capacidad de carga

a,- aceleracion horizontal mdxima del terreno, segin el Reglamento de

Construcciones, igual a 0.4 g, para estructuras tipo B, afectada por un
factor de ductilidad. de 3.0 . Siendo "g" la aceleracién debida a la
gravedad.

ay = (Z;g = 0'4);9'81 =1.308m/ seg?
b= Valor minimode(d,1.2h,20mts.)
En la cual:
d = ancho del drea reducida de la losa de fondo
h = profundidad desde el nivel de desplante del cajon de cimentacidn
hasta la capa dura mds préxima.
y= Peso volumétrico medio del suelo al nivel de desplante, hasta una
profundidad B, debajo de él
c = Cohesion media del suelo, desde el nivel de desplante, hasta una

profundidad B, abajo de él.

La desigualdad se satisface con los siguientes valores:

0.12Fca, by

WtFc-Wee FRAgI[1- :
Fpeg

Para el edificio analizado:



3004 ton < 5342 ton

Por lo tanto la cimentacién es estable en condiciones dindmicas.

Se determinaron los esfuerzos mdximos que en condiciones dindmicas aplicardn
las losas de cimentacion empleando la férmula de la escuadria dada por la siguiente
expresion:

My My
Q' M WY

==
4 Ix Iy

v

donde:

P=  Esfuerzo a la distancia x del eje centroidal.

Q= Suma de cargas permanentes mds cargas vivas con intensidad
instantdnea.

A= Areade la losa de cimentacién.

Mv= Momento de volteo debido a sismo

x,y= Distancia centroidal de la losa de cimentacidn a la orilla mas alejada.

Ix Iy= Momento de inercia centroidal del drea de apoyo de la losa de

cimentacion, en el sentido largo y corto.

Se obtuve un esfuerzo mdximo aplicade por la losa de cimentacién bajo
condiciones de sismo de 6.5 ton/m?* que es menor al esfuerzo correspondiente a la
capacidad de carga dltima del suelo de apoyo, que es de 10 ton / m?, por lo tanto no se

presentardn deformaciones pldsticas permanentes.

5.2.7. Estado Limite de Servicio

Los movimientos verticales que sufra la estructura respecto al terreno

circundante se deberdn a las recuperaciones de las expansiones eldsticas producidas
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durante la construccién de la cimentacién y los hundimientos debidos a la consolidacion
de los depdsitos arcillosos, producidos por el incremento de presién neta transmitida

al subsuelo, por ser una cimentacién parcialmente compensada.

Expansiones Elasticas

Expansion inducida por la excavacion Sei. La expansién inmediata puede
estimarse mediante la siguiente férmula simplificada, obtenida a partir de la teoria de
la elasticidad considerando una relacidn de Poisson v = 0.5 :

oei = mue Pd B Ff Fp (5)

Donde:
Pd = Presion total al nivel del fondo antes de excavar
B = Ancho de la excavacion
mues Mddulo de expansidn eldstica medio de los estratos de arcilla
expandibles bajo el fondo de la excavacién.

FfyFp= Factores de forma y profundidad

En una excavacion de seccion rectangular, ‘mue” puede estimarse como el
promedio pesado de los mddulos de los suelos comprendidos en una profundidad igual a

2 B Ff Fp a partir del fondo de la excavacidn.

El médulo "mue” de los estratos de arcilla se obtiene de pruebas triaxiales no
drenadas con un ciclo de descarga controlada, aplicando presiones de confinamiento

iguales a los esfuerzos totales de cada muestra de suelo en su estado natural.

Para la excavacién de las expansiones eldsticas mdximas que ocurrirdn al

efectuar la excavacidn necesaria para alojar al cajon de cimentacidn, se empleo el




criterio de Steinbrener y los mddulos de elasticidad obtenidos de las pruebas
triaxiales UU y de las pruebas de compresion simple asi como de correlacionar las
propiedades indice de los materiales de interés con las de otros semejantes en los que

se han determinado los médulos eldsticos por métodos geosismicos.

Segtn dicho criterio, el desplazamiento vertical bajo la esquina de un drea
rectangular descargada, colocada en la superficie de una capa de espesor D, estd dada

por:

HD=(qB/E)[(1- u?)F1+(1-pn ~ 2u? )F2 ]

Donde:

q= Descarga uniformemente repartida superficialmente, provocada con la
excavacion, en ton /m?
B = Ancho del drea descargada, en m.
Fly F2 = Coeficientes adimensionales, que dependen de la relacién D/L y L/B
D = Espesor del estrato considerado, en m.
L= Longitud del drea descargada.
E= Mddulo de elasticidad del suelo bajo la zona de excavacion, en ton/m?

p= Relacidn de Poisson, adimensional

Que para un sistema de capas o estratos queda la siguiente expresion:

H = HD1 (E1, ul) = (HD2 (E2, 11 2) - HO1 (E2, 42) ) + ...

HDn (En, pn) - HDn-1(En, un)
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Los médulos de elasticidad y relacién de Poisson considerados se enlistan a

continuacion:

Profundidad Médulo de Elasticidad Relacion de Poisson
(m) (ton / m?)

1.20 - 6.00 1400 0.35

6.00 - 8.50 550 0.50

8.50 - 18.00 3000 0.35

Se obtuvo que excavando toda el drea que ocupard el cajon de cimentacidn, se
tendrdn las expansiones al centro de 0.9 cm. y en la esquina de 0.5 cm., las cuales

resultan admisibles.

Posteriormente al construir la estructura de interés, las cargas aplicadas por el
edificio provocardn la recuperacion eldstica de los materiales del subsuelo, con una
magnitud igual a las expansiones debidas a la descarga por la excavacion que aloja al

cajén de cimentacion.

Asentamientos Diferidos

Se estimaron los asentamientos a largo plazo que sufrird la cimentacidn
considerando que transmitird un incremento de presién neta a los materiales del
subsuelo de 2.5 ton / m?, actuando a partir del nivel de desplante de la cimentacidn y
obtenido de restar a la combinacién de cargas permanentes mds cargas vivas con
intensidad media, incluyendo el peso propio de la cimentacidn, la descarga por la
excavacion necesaria para alojar el cajon de cimentacion.

Los asentamientos se calcularon empleando un programa de computadora, el cual

determina la distribucion de esfuerzos en el subsuelo debidos al incrgmento de
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esfuerzos considerando la presién neta, segun la teoria de Boussinesq y en base a
éstos, los asenfamientos tomando en cuenta las presiones efectivas actuales del
subsuelo y las curvas de compresibilidad de los estratos arcillosos afectados por la

sobrecarga aplicada.

Se obtuvieron los asentamientos para varios puntos considerando la estructura
flexible, observdndose que resultan admisibles los movimientos verticales tanto

totales como diferenciales.

A los asentamientos antes mencionados deberdn sumarse los asentamientos por
recuperacién eldstica de los materiales del subsuelo por efecto de la descarga

producida por la excavacidn para alojar el cajon de cimentacion.

Los andlisis efectuados corresponden a estructuras de cinco niveles, con
elementos estructurales aligerados, con cimentacidn constituida por cajon de
cimentacidn con drea ampliada respecto a la cubierta por el edificio desplantado a 1.0
m de profundidad, respecto a nivel banqueta, que en esas condiciones aplican una
presion neta de 2.5 ton/m?, para los que se satisface el estado limite de falla y el

estado limite de servicio.

Los andlisis efectuados corresponden a estructuras de cinco niveles, con
elementos estructurales aligerades, por lo que se establece que no es recomendable
utilizar elementos estructurales convencionales en casi toda la estructura, ya que de
lo contrario las cargas que transmitirian a la cimentacion incluyendo el peso propio de
ésta serian mayores, y resultarja necesario resolver la cimentacién por cajon de
cimentacidn con drea ampliada respecto a la cubierta del edificio, con un desplante

mayor.
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5.2.8.Empujes sobre los muros perimetrales

Tomando en cuenta las caracteristicas estratigrdficas y fisicas de los materiales
del subsuelo, asi como las del proyecto, la determinacién de los empujes a largo plazo
sobre los muros perimetrales del cajén de cimentacidn (sétano y medio) se realizd
siguiendo las recomendaciones establecidas en el Manual de Disefio de Obras Civiles
de la Comisién Federal de Electricidad, bajo la condicién de empuje de suelo en reposo

y considerando los siguientes efectos:

+ La presidn que ejerce la masa de suelo en condiciones de reposo, obtenida como
el producto acumulado del peso volumétrico total para profundidades sobre el nivel
fredtico, y bajo este, el peso volumétrico sumergido, por los espesores en los que se
considera el mismo valor, afectados por el coeficiente de presién de tierras en
reposo.

+ La accién de una sobrecarga uniformemente repartida, actuando en un drea
contigua al muro, obteniéndose los esfuerzos inducidos bajo un punto en la parte
media lateral del drea, afectada por el coeficiente de presidn de tierras en reposo.

+ Para tomar en cuenta las solicitaciones sismicas, se determind una componente
horizontal expresada como el producto del peso de la masa de suelo potencialmente

deslizante por un coeficiente sismico de 0.32 (Zona de Transicién).

Una vez calculados los valores de los tres efectos, se superpusieron
obfeniéndose la envolvente de empujes horizontales totales que deberdn ser

considerados en el disefio o revisidn de los muros.

En la figuras 29 y 30 se muestran los valores obtenidos en forma grdfica, los que

deberdn ser considerados en el disefio o revisién de los muros perimetrales.
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5.2.9. Falla de fondo.

Se revisé la estabilidad de la excavacion contra falla de fondo por cortante, lo

que se realizé mediante el cumplimiento de la siguiente desigualdad:

PvFc+qF C<CNcFR

donde:

Pv:  presién vertical total actuando en el suelo a la profundidad de

excavacion, en ton/m’.

Fc:  Factor de carga adimensional e igual a 1.4

q:  sobrecarga superficial, igual a 2.0 y 8.0 ton/m’

F'e: factor de carga, adimensional e igual a 1.0

c:  cohesidn del material que subyace a la excavacion

Nc: coeficiente de capacidad de carga

FR: Factor de resistencia, igual a 0.7

Para una excavacion a 1.0 m de profundidad, resulta lo siguiente:
542 ton/m? < 10.25 ton /m?*

Para una excavacién a 1.5 m de profundidad, resulta lo siguiente:

6.62 ton/m? < 11.45 ton/m?




Debido a que se satisface la desigualdad no se presentard la falla de fondo de la

excavacion.

5.2.10 Estabilidad de taludes

Para verificar que las paredes de la excavacion sean estables, se hizo mediante

el cumplimiento de la desigualdad

donde:

Fc:

c:

FR:

Fc v H+q<«UgNocFR

factor de carga, igual a 1.4

peso volumétrico del material

altura mdxima de la excavacién

sobrecarga igual a 2.0y 8.5 ton/m’

factor de reduccién debido a la sobrecarga que depende de la
relacion q / y H, igual a 0.775.

ndmero de estabilidad que depende del dngulo del talud, igual a 3.83
cohesidn mds baja en la altura de la excavacidn, igual a 4 ton/m2.

factor de reduccidn de resistencia, igual a 0.8

Considerando taludes verticales se tiene:

6.88 ton/m? < 7.67 ton/m?

Por lo tanto la excavacidn que alojard el cajén de cimentacion se podrd efectuar

dejando taludes verticales.

5.3 Eleccion del Tipo de Cimentacién

Considerando las caracteristicas del proyecto arquitecténico y estructural del

edificio proyectado, en particular tomando en cuenta la magnitud de las cargas




estimadas y las caracteristicas estratigrdficas y fisicas del subsuelo en el sitio de
interés, una cimentacidn de tipo superficial puede no resultar adecuada para cargas de
gran magnitud, ya que al tener un drea de apoyo de dimensiones importantes existe la

posibilidad de que los materiales que la subyacen puedan variar en sus caracteristicas

de deformabilidad.

Por otra parte debido a que en el proyecto se contempla un edificio constituido
por un sdtano y medio, planta baja y nueve niveles; se juzga que la alternativa de
cimentacion mds adecuada para la estructura podrd ser resuelta mediante pilas
cimentacion mientras que el sétano y medio requeride por proyecto lo constituird un

cqjon de cimentacion.

El sétano y medio (cajon de cimentacion) se propone de concreto reforzado, que
compense parcialmente el peso del edificio constituido por muros de contencidn,
contratrabes y losa de contacto plana, con drea ampliada respecto a la cubierta por el
edificio, desplantado a 1.5 m de profundidad, respecto al nivel de banqueta, que de

acuerdo a los cdlculos se satisfacen los estados limite de falla y limite de servicio.

La pilas de cimentacion estardn apoyadas a  16.5m de profundidad
respectivamente, empotrdndose 1.0m dentro de los materiales muy compactos, tendrd
un comportamiento admisible ante cargas de gran magnitud, que satisfaceran las
condiciones de operacién de la estructura que de acuerdo con los cdlculos el estado

limite de servicio regird el disefo.
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CAPITULO VI
PROCESO CONSTRUCTIVO

6.1. Proceso Constructivo para la Excavacion del Cajon de Cimentacién

El proceso constructivo para la excavacion que alojard el sétano y medio
requerido por proyecto, que a su vez constituye un cajén de cimentacién se establecié
considerando tanto las caracteristicas geométfricas de la excavacion como las
estratigrdficas y fisicas del subsuelo, asi como la existencia de las construcciones
colindantes, algunas de ellas desplantadas superficialmente a un nivel superior al de
mdxima excavacién.

El proceso constructivo de la excavacidn necesaria para alojar el sétano y la
cimentacion, se indica a continuacién:

» Con el fin de eliminar los restos de cimentaciones antiguas, que interferian
con el proceso de construccidn de la cimentacién, inicialmente se efectuard
una excavacion a 0.80m de profundidad, que cubrird toda el drea del predio,
dejando taludes verticales. Después del paso anterior se recomienda la
construccidn de las pilas, pues el transito de la maquinaria y ollas de concreto
asi como el, habilitado del acero de las pilas serd importante, razén por la que
se juzga efectuarse estas pilas a la brevedad.

» En las colindancias con via publica, se excavard a talud vertical protegiendo
los materiales expuestos para evitar su intemperismo y desconchamientos
locales mediante un lanzado de concreto de 6¢cm de espesor aplicado sobre
una malla electrosoldada 6x6/4-4 anclada al talud mediante varillas de 3/8" y
60 cm. de longitud hincadas en una reticula de 0.7 m de lado, adicionalmente
se implementaran anclas con las longitudes siguientes:

ler. CINTURON: 1) anclas de ¢=11/2", L+=120m @ 3.0m Pu=22 ton
2do. CINTURON: 1)anclas de ¢=11/2", L+=190m @ 3.0m Pu= 26 ton.
2)anclas de ¢=11/2", L+=160m @ 25m Pu= 22 ton,
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En las colindancias norte y poniente con las estructuras vecinas de dos
niveles cuya cimentacion esta constituida por mamposteria en condiciones
regulares excepto en la zona norponiente que tiene caracteristicas
deterioradas y que tienen su desplante a 1.1 y 0.30 m respectivamente, se
verificard que las cimentaciones vecinas al momento de descubrirse se
encuentren en dptimas condiciones, de lo contrario deberd ddrsele un
tratamiento ( junteo de concreto entre la mamposteria) para mejorar sus
condiciones durante el tiempo que permanezca la excavacidon abierta, y
evitando de esta forma se presente alguna incidencia. Ademds se detecto que
en algunas zonas las cimentaciones colindantes invaden parte del drea de
interés (entre 20 y 40 cm.), se deberd demolerse en forma manual y
apuntalar la construccién existente durante este proceso.

Terminada la construccién de las pilas, se excavard la zona central hasta la
profundidad de desplante de la losa de cimentacién dejando en todas las
colindancias, en particular en la construccién de siete niveles una berma con
una banqueta de 0.5m de ancho y taludes de 0.6: 1.0 (horizontal: vertical)

En las colindancias cuyas estructuras son bdsicamente bardas se desplantan
a 0.8 m de profundidad con respecto al nivel de banqueta, aproximadamente,
la excavacion se efectuard hasta el nivel de mdxima excavacién en la parte
central y se dejard una berma perimetral antes indicada, pero previamente
serd necesario solicitar la demolicion de la barda perimetral vecina y
sustituirla por un tapial constituida por una ldmina pintro, en caso contrario
se deberdn implementar troqueles o puntales de madera que sostengan
temporalmente las bardas contra algin posible volteo. Una vez concluida la
cimentacidn hasta el nivel de banqueta podra restituirse la barda colindante,
lo anterior es con el objete de garantizar la seguridad de la Obra y evitar

hasta donde sea posible el derrumbe de las bardas por influencia de la




excavacién minima requerida que serd de 1.5m de profundidad de acuerdo al
proyecto.

La excavacion total se efectuara con una retroexcavadora operando desde la
plataforma inicialmente excavada a 0.8m de profundidad , debiendo llevarse
como madximo a 0.20 m arriba del nivel mdximo de excavacion, este dltimo
tramo se excavard con herramienta manual , pico y pala, para evitar el
remoldeo del material de apoyo de la cimentacion.

En caso necesario el control del agua de posible fugas en el interior del sitio
de interés por aportacién de predios vecinos se efectuard mediante bombeo
de achique, conduciendo el agua que se infiltre a la excavacién mediante
drenes superficiales, hacia cdrcamos, de donde se bombeard al exterior, que
corresponderd a unos pozos de 0.8 X 0.8 y 2 m de profundidad bajo el nivel
de desplante de la losa de cimentacién, como ademe de cada cdrcamo se
colocard un tubo ranurado de 0.6 m de didmetro, confinado entre su pared
exterior y la excavacién con grava bien graduada, en el cdrcamo se instalard
una bomba de tipo sumergible ( figura 31).
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» La berma perimetral se ira recortando en tramos alternados de 3m de
ancho, modulando del 1 al 3, excavando hasta 80 cm. por debajo del primer
nivel de las anclas que se ubicaran a un metro por debajo del nivel de
banqueta con un dngule de inclinacién de 15 grados, excepto en la colindancia
con via publica donde el punto de aplicacion se dejard a 1.5m de profundidad,
y las anclas tendrdn una inclinacién con respecto a la horizontal de 30 grados.
Una vez lanzado y tensadas las anclas de los mddulos 1 se abrirdn los médulos
2, efectuando los mismos pasos antes mencionados. En el Anexo III se
muestra tanto el procedimiento para la Instalacién de Anclas como la
Memoria de Cdlculo efectuada para determinar las caracteristicas de estas
para el primer y segundo cinturdn. Concluidos los mddules une a tres del
primer cinturén de anclas se procederd a realizar lo mismo para el segundo
cinturén de anclas. En el Anexo V se presenta un presupuesto base del

sistema de anclaje recomendado

» A continuacion se debe iniciar de inmediato la construccion de la losa de
cimentacién y los muros perimetrales del cajon de cimentacidn de la
colindancia que puede ser un junteo con concreto entre la mamposteria

existente, ya que actualmente se encuentra deteriorada (Fig. 32).

» La excavacion no deberd permanecer abierta mds de una semana sin que se
inicie la construccién de la cimentacidn, por lo que deberd preverse tener
todo lo necesario para el inicio de la construccidn de inmediato al término de
la excavacidn.

» Al alcanzar la excavacién la profundidad de desplante de la losa de
cimentacion y en caso necesario una vez construidos los cdrcamos se
construirdn los drenes, que se rellenardn con grava bien graduada de media a

gruesa. Se retirardn todos los materiales sueltos del fondo de la excavacién
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y se tenderd una capa de grava de 8 cm. de espesor sobre la que a su vez se

colocard un firme de concreto pobre de 5 cm. de espesor ( Fig. 33.

CONTRATRABE

RS

~TALUD
_VERTICAL

FI&.33 EXCAVACION DE CONTRATRABES

Una vez colado el firme en el drea en que ya ha sido alcanzado el nivel de
desplante de la losa de cimentacidn se excavardn las zanjas que alojardn las
contratrabes, estas se excavardn con herramienta manual con taludes
verticales, con un ancho de 1 m.

Las contratrabes que colindardn con el edificio de siete niveles se excavardn
en tramos de 4 m de longitud en forma simultanea cada 8 m cada uno a
continuacién de otro, de tal manera que en el tramo primero excavado una
vez alcanzada la mdxima profundidad de excavacidn, en el lado con el edificio
colindante, bajo la cimentacién de éste, se construird un muro de concreto
armado por temperatura de 15 cm. de espesor, desplantado por lo menos 20
cm. por debajo del nivel de mdxima excavacién. Una vez construido el muro
de concreto colindante se excavara otro tramo de 4 m siguiendo el mismo

proceso, como se indica en la figura 34 Y 35.
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» Una vez construidas las contratrabes y en caso necesario en las zonas en que
el avance de la excavacion lo permita, se procederd a rellenar en caso
necesario la sobreexcavacidn realizada con un material que cumpla las

siguientes especificaciones:

Limite liquido 40% mdximo
Indice pldstico 15% madximo
Contraccién lineal 5% maximo

Valor relativo de soporte (CBR) [ 10% minimo

Contenido de agua 6ptimo 25% mdximo

Peso volumétrico seco mdxime |1300 Kg. / m3 minimo

El material se colocard con su contenido de agua éptime en capas de 20cm de
espesor en estado suelto, como mdximo, y se compactard al 90% de su peso
volumétrico seco mdximo segun la prueba Proctor estdndar, hasta alcanzar el

nivel de apoyo de la losa de cimentacién.

» A continuacién se colardn las contratrabes, se rellenard la sobreexcavacidn
de las zanjas que los alojan y se terminard de construir la losa de cimentacidn
y los muros de colindancia, manteniendo los troqueles hasta que existan

elementos estructurales que tomen las cargas que ellos soportan.
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6.2. Proceso Constructivo de las Pilas de Cimentacién

Las Pilas de Cimentacién se fabrican a base de concreto colado en el lugar
usando como cimbra el barreno previamente excavado en el subsuelo o en condiciones
excepcionales un ademe metdlico.

A continuacién se describe el proceso constructivo para la perforacién y colado
de las pilas:

a) El equipo de perforacién deberd emplear brocas helicoidales con alabes y
elementos de ataque adecuados. Previo a los trabajos de inicio de perforacidn,
deberd ubicarse mediante una brigada de topografia la ubicacién correcta del
centro de las pilas. También deberad verificarse la verticalidad del equipo de
perforacion con el objeto de garantizar que la perforacidn se realice en forma
adecuada.

b) La perforacion se iniciard utilizando una broca de tipo helicoidal con
didmetro igual al fuste de la pila (Fig.36). En caso de que al fondo de la
perforacidn aparezcan materiales resistentes, se perforard inicialmente con
una broca de menor didmetro y posteriormente se rimard al didmetro de

proyecto.

Fig.36 Perforacion de Pila de Cimentacién

c) Al llegar la perforacion a la profundidad de desplante de la pila, autorizada por

la supervisién geotécnica, se realizard la limpieza del fondo de la excavacidn,
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d)

e)

f)

9)

de todo material suelto, empleando un bote desazolvador, el que se meterd
tantas veces como sea necesario.

En caso que los materiales en que se realizéd la perforacién presenten
condiciones de estabilidad precarias, que pudieran dar lugar a caidos durante
el colado de la pila, que provocardn su estrangulamiento, debera introducirse
un ademe perdido que garantice la continuidad del colado de la pila, que se
estima serdn en sus primeros 3 m de longitud. Los ademes metdlicos son tubos
de didmetro acorde al de la perforacion requerida para pila. El espesor de la
pared del tubo es funcion de los esfuerzos a que estard sometido durante el
hincado; su extraccion y su longitud depende de los problemas de inestabilidad
particular de cada caso.

Inmediatamente después de hacer limpieza del fondo de la perforacidn, se
bajard el armado y se colard la pila. En el caso de ampliacién de la base de la
pila se implementardn botes campaneros especiales para esa situacidn.

El armado se introducird a la perforacion momentos antes de realizar el colado
de acuerdo con las especificaciones estructurales del proyecto colocdndolo en
la forma mas sencilla posible dentro del barreno previamente formado, con sus
separadores correspondientes para un correcto centrado garantizando asi el
recubrimiento (minimo utilizado 5 cm.).

El colado, deberd seguir a la colocacidn del acero, se realizard usando tubo
tremie (Fig.37 y 38), con el objeto de evitar la contaminacién y segregacién
del concreto. Al inicio del colado este se llevard a 0.5 m sobre el fondo de la
perforacion. Para su manejo puede estar integrada por varios tramos de 3 m
de longitud como mdximo fdcilmente desmontables, por lo que se recomienda
que tengan cuerdas de listdn o trapezoidales. Es imperativo que la tuberia sea
perfectamente lisa por dentro y aconsejable que también lo sea por fuera, lo
primero para facilitar el flujo continuo y uniforme durante el colado y lo

segundo para evitar atoramientos de la tuberia con el armado.
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h) Posteriormente se acoplara un Cono de Remate ( Fig. 39 ) arriba de la tuberia

para recibir el concreto, de preferencia de forma cénica y con un dngulo

comprendido entre 60°y 80° .

Fig.39 Cono de Remate del Tubo Tremie.

Una vez instalada la tuberia dentro de la perforacion y antes de empezar el
colado, es necesario colocarle en su extremo superior un tapén deslizante
(diablo) que puede ser una cdmara de balon inflada (Fig.40 y 41), una esfera de
polipropileno, un atade de bolsas vacias de cemento o bentonita, etc. el cual
tiene como funcidn primordial evitar la segregacién del concreto al iniciar el
colado, ya que después el mismo concreto en el interior de la tuberia se
encarga de amortiguar la caida evitando este efecto. Al iniciar el colado, el
extremo inferior de la tuberia debe estar ligeramente arriba del fondo de la
perforacion ( no mds de la tuberia) para que permita la salida del tapén y del
primer volumen de concreto; después de ello y durante todo el colado, la punta
inferior del tubo ird ascendiendo conforme avance el colado de tal manera que
ésta permanezca embebida en el concreto durante su colocacién una longitud
minima de 1m. para el momento que se juzgue conveniente se puedan retirar

tramos de la tuberia sin el riesgo de que ésta quede fuera del concreto.
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Fig.40. Colocacion de Tuberia Tremie
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Fig. 41 Colocacién del tapén deslizante o diablo en la Tuberia Tremie

J) Se debera llevar un registro del volumen del concreto vaciado a la perforacidn,
el que se cotejard con la cubicacion de la misma. El colado se suspenderd una

vez que el concreto no contaminado tenga la altura correspondiente al nivel
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inferior de las contratrabes, lo que se estima ocurre 0.5 m abajo del nivel

superior del concreto.

k) Es importante que el concreto pase libremente entre los intersticios del acero
de refuerzo para que logre ocupar todo el volumen excavado para la pila por lo
que se recomienda que el tamafio mdximo del agregado no sea mayor a 2/3
partes de la abertura minima entre el acero de refuerze o del espesor del

recubrimiento lo que sea mds pequefio .

[) Para lograr resultados dptimos en él colado, es fundamental el buen
proporcionamiento de la mezcla de concreto. Se recomienda usar concreto con
revenimiento de 12 cm. En el caso de utilizar un aditivo fluidizante se aceptard
un revenimiento de 18 cm. Es importante asegurar un colado continuo para

evitar juntas frias.

m) Se llevard un registro de la localizacion de las pilas, las dimensiones de las
perforaciones, las fechas de perforacion y colado, la profundidad y los
espesores de los materiales encontrados y las caracteristicas del material de

apoyo.

Para la fabricacién de las pilas se recomienda que el cliente suministre el acero y
el concreto, y Unicamente la empresa piloteadora se encargue de perforar, introducir
el acero habilitado y colar con proceso tremie o tfrompa de elefante. El costo por
metro es de $1, 200.00 mds IVA. A continuacién se indican los diémetro de campana y
fustes requeridos en funcidn de la capacidad de carga del terreno y de la carga que

transmita la estructura de interés.



W (Ton) @ Pila(m) & Campana( m)

296.991 1.0 1.35

272.134 1.0 1.25

161.270 08 S/IC

272.500 1.0 1.25 @ méx, Campana( m) | @ Fuste ( m)

298.867 1.0 1.35 1.2 0.8

345.792 1.0 1.45 1.5 1

329.149 1.0 1.40 1.8 1.2

89.750 0.8 SiC

329.056 1.0 1.40

346.219 1.0 1.45

350.984 1.0 1.48

132.398 0.8 SIC

143.368 0.8 SIC

223.322 10 s/IC

222.439 1.0 SiIC

142.038 0.8 s/C

132.065 08 SiIC

350.259 1.0 1.48

148.322 08 SIC

152.567 08 S/C

150.678 0.8 S/iC

147.876 0.8 siC N°® & Fuste ( m) & Campana
22 08 slc

162.692 0.8 SIC 2 08 0.9

164.831 0.8 SiC 2 08 12

223.346 1.0 SiIC 4 1.0 slc

222.338 1.0 SIC 4 1.0 125

161.485 08 S/IC 2 1.0 1.35

161.925 08 s/iC 2 1.0 1.40

267.179 08 1.2 2 10 145

271.344 08 1.2 2 10 148

197.279 08 09 £42

286.335 1.0 1.25

283.287 1.0 125

192.060 0.8 0.9

30.980 0.8 SiIC

31.199 08 s/IC

93.295 0.8 S/C

51.244 0.8 s/iC

27.028 0.8 S/IC

26.169 0.8 SIC

46.721 0.8 SiIC

89.260 0.8 SIC

8028.041



6.3. Instrumentacion

Para conocer el comportamiento de la estructura, el Reglamento de
Construcciones especifica que deberdn instalarse referencias (superficiales) de
nivelacion . El objetivo de las referencias superficiales es medir los desplazamientos
horizontales y verticales que ocurren en la superficie del terreno asi como de las
construcciones proximas (estructuras vecinas) que pudieran sufrir dafios a
consecuencia de las excavaciones.

Estas mediciones permiten detectar oportunamente el desarrollo de condiciones
de inestabilidad, o bien de deformaciones inadmisibles transversales y verticales en
sus dos etapas durante el proceso constructivo y después de construida la
cimentacion,

Las referencias superficiales son puntos fijos en la superficie del terreno, son

también testigos pintados en las estructuras vecinas .

» Testigos superficiales: se instalan definiendo lineas de colimacion paralelas
al eje del trazo de la cimentacion o como puntos aislados para referencias
de nivel: observando las lineas de colimacidn con un trdnsito, se detectan los
desplazamientos horizontales, mientras que con el nivel dptico y estadales se
determinan los desplazamientos verticales .Es un cilindro de concreto simple
de 15 cm. de didmetro y 30 cm. de altura, con un perno metdlico empotrado
en su extremo superior, este perno es un tornillo de cabeza esférica de 5/8
X 4 pulg. Con una linea grabada en la direccién perpendicular a la ranura para
desarmador. La ranura sirve de guia a la regla metdlica de medicidn, que estd
graduada en milimetros y cuenta con un nivel de burbuja y mira para
centrado.

Instalacion. Se trazan lineas de colimacion paralelas a la excavacion y a las

distancias que indique el proyecto. Se perforan los sitios que alojardn los



testigos. Se colocan los testigos en las perforaciones, confindndolos con
mortero; inmediatamente se comprueba con un trdnsito la alineacién de la
linea grabada y con un nivel de mano la horizontalidad de la cara superior del
cilindro de concreto; se marcardn ios testigos con su clave de identificacion y
se protegen hasta que haya fraguado el mortero.

» Testigos en muros: los testigos pintados en los muros permiten determinar
la influencia de los desplazamientos verticales inducidos por las excavaciones
para el cajén en las estructuras vecinas. Es una referencia de nivel horizontal
formada por un tridngulo rojo pintado sobre un fondo blanco, que se localiza
en los muros de construcciones cercanas a las excavaciones.

Instalacidn. Con ayuda del nivel topogrdfico de precisién se define la posicidn
de estos testigos, a una altura de 1.5 m sobre el nivel de banqueta. Se
localizan los sitios donde se colocardn los testigos; las zonas seleccionadas se
limpian y aplanan con mortero. En los sitios elegidos se marcaran cuadros de 7
x 7 cm., se pintan de blanco. Con la ayuda del nivel de precision se marcaran
el eje horizontal de los testigos refiriéndolo a un banco de nivel profundo. Se
pintan de rojo los tridngulos de las referencias y se marcara la clave de

identificacidn.

Se correrdn nivelaciones semanales durante la construccién de la cimentacién y
terminada ésta; las nivelaciones se realizaran mensualmente hasta terminar la
construccién de la superestructura. Terminada dicha construccidn estas nivelaciones
se continuardn en forma semestral por un periodo minimo de cinco afios. Las
nivelaciones deberdn referirse a un banco de nivel superficial instalado fuera de la
influencia de las dreas cargadas.

En cuanto al comportamiento de los faludes se recomienda llevar un control
topogrdfico mediante la realizacién de nivelaciones y desplazamientos sobre testigos

superficiales con el siguiente procedimiento:




Previamente al inicio de los trabajos se instrumentard el suelo que rodeard a los
taludes para verificar que la construccion se realice dentre de la seguridad
proyectada asi como para advertir de condiciones de inestabilidad, y obtener

informacién bésica del comportamiento del suelo.

Mediante la instrumentacion se observara el comportamiento de la masa de
suelo del talud a través de la determinacién de :
» La evolucion del tiempo de las deformaciones verticales y horizontales en los

puntos mds representativos de la masa del suelo,

» Se instalaran referencias superficiales constituidas por bancos de nivel
superficiales (semiprofundo). Estos  dispositivos permiten determinar los
movimientos verticales causados por las expansiones y hundimientos generales
en el fondo de la excavacién a cielo abierto causados por la influencia del
bombeo. Las mediciones en este instrumento deben de estar referidas a un
banco de nivel profundo.

Los elementos que lo integran son:

a) Tubo galvanizado de 1 pulg. de didmetro, en tramos de un metro cuya longitud
es la profundidad de instalacidn del banco

b) Muerto de concreto de f'c= 100 kg/cm.? de 4 pulg. De didmetro y 30 cm, de
altura, colocado en la parte inferior de la tuberia.

c) Cople de unién entre el tubo galvanizado y muerto de concreto

d) Tapon para nivelacion colocado en la parte superior del tubo

La profundidad de instalacion del banco de nivel flotante debe ser de 1.2m abajo
del nivel mdximo de excavacion. Debe efectuarse una perforacién de 6 pulg. De

didmetro con una mdquina que cuente con equipo para el lavado del pozo.
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La instalacién consiste en bajar el cilindro de concreto a la parte inferior del
pozo acopldndole los tramos de Im. de tubo galvanizado. Debe asegurarse que el
cilindro de concreto apoye firmemente en el fondo del pozo por lo que se debe

cuidar la profundidad de perforacién.

Después de instalado el banco de nivel flotante, deberd rellenarse con grava de

tamafio mdximo de § de pulg.

Las mediciones variaran dependiendo de los requerimientos y avances de la obra;
pueden ser desde una lectura cada 15 dias para verificacién de hundimientos
regionales, hasta una lectura por dia para el control de las expansiones o

hundimientos durante la excavacion y construccién respectivamente.

Durante la excavacién los tubos deberdn desacoplarse por tramos de 1m
modificando el nivel de referencia original. Por su facilidad de instalacidn, el
tapén protector deberd instalarse al fondo de la excavacion cada vez que se
desacople la tuberia.

Las mediciones del banco de nivel flotante forman parte del control topogrdfico
de las excavaciones.

Es imporfante que los dltimos 20 cm. de la excavacion se realicen en forma
manual para no alterar el fondo de la excavacidon y que repercuta en la toma de

lectura del movimiento vertical ocurrido.

La informacion debe ser recopilada por un ingeniero especialista en mecdnica de

suelos para asegurarse que se obtiene con ella la utilidad que se le consideré.
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CAPITULO VII.
RECOMENDACIONES

Se solicito la realizacién del Estudio de Mecdnica de Suelos para un Edificio
que se construird en el predio ubicado en la Calle Maricopa No. 43, Colonia Ndpoles,
Delegacion Benito Judrez, México, Distrito Federal, donde se proyecta construir un
edificio que contard con un sétano y medio , planta baja y nueve niveles, donde los
sétanos y la planta baja serdn destinados para estacionamiento del edificio. La

localizacién del sitio de interés se indica en la figura 1.

La superficie actual del terreno presenta una topografia plana y de acuerdo al
proyecto arquitectdnico el nivel de rodamiento del drea de estacionamiento del
semisétano tendrd un desnivel de 4.50 m con respecto al nivel actual de banqueta; de
acuerdo a las caracteristicas observadas del terreno en la exploracion realizada serd
necesario efectuar un despalme variable entre 0.8m para retirar los materiales de
mala calidad, y solo en caso necesario siempre y cuando se requiera colocar materiales
de relleno controlado segin se requiera y de acuerdo a las especificaciones que se
mencionan mas adelante, para garantizar que el comportamiento de estos sea

adecuado. El predio de interés en las condiciones actuales se muestra en las figuras

34y5.

El sitio de interés tiene en las colindancias norte y poniente estructuras de uno
y dos niveles, de acuerdo a la exploracién realizada se observo que estdn cimentadas
sobre una cimentacion superficial de zapatas corridas desplantadas a 80 cm. de
profundidad con respecto al nivel de banqueta, pero en la mayor parte de la
colindancia las construcciones se encuentran retiradas de limite del predio a
distancias minimas de 2 m quedando un drea libre, como se muestra en la figura 6, en

la colindancia sur se tiene la via publica, y finalmente en la colindancia oriente se tiene
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un edificio de siete niveles, el cual se encuentra desplantado sobre un cajén de
cimentacion con pilotes, el cajon se encuentra desplantado a un metro de profundidad

aunque se desconocen las caracteristicas de los pilotes.

El proyecto arquitecténico contempla la construccién de un edificio, que consta
de 9 niveles con drea en planta total de 334.15 m* , el sétano y medio vy la planta baja
serdn destinados para estacionamiento que ocupa toda el drea del predio de acuerdo al
proyecto proporcionado. La solucidn del edificio serd con columnas, muros, losas y

marcos de concreto. Actualmente, existe en el predio una edificacién de tres niveles.

La investigacidn del subsuelo tiene como finalidad averiguar el estado natural
de un suelo de cimentacidn antes de la asignacion a un predio de un tipo determinado
de estructura o de un arreglo de ellas, para lo anterior se realizo en el sitio de interés

un sondeo profundo y tres pozos a cielo abierto.

En la figura 10 se presenta un croquis del terreno con la ubicacién de los
sondeos realizados. Para conocer las caracteristicas estratigrdficas y fisicas del

subsuelo se realizo un sondeo en el sitio de interés de tipo mixto a una profundidad de

25 m.

En las figuras 11 y 12 se presenta el registro de campo y el perfil
estratigrdfico del sondeo profundo respectivamente, y en la figuras 7 a 9 se muestran
los perfiles estratigrdficos de los pozos a cielo abierto excavados para conocer las

propiedades de los depdsitos superficiales.

Las pruebas de laboratorio se realizaron siguiendo las especificaciones

establecidas en el Manual de Laboratorio de la Secretaria de Recursos Hidrdulicos.



Los resultados de las pruebas de laboratorio efectuadas en las muestras cibicas

obtenidas de los mismos, se presentan en el Anexo II.

De acuerdo con la zonificacién geotécnica de la ciudad de México y a la
ubicacion del predio en estudio; este se localiza en la denominada Zona de Transicién
baja (Fig. 25), que se caracteriza por la existencia de depdsitos de arena y limo de

compacidad media a alta.

En particular los depésitos del subsuelo estdn caracterizados por presentar
una estratigrafia errdtica y no siendo posible trazar una secuencia ordenada de
estratos, los que estdn bdsicamente constituidos por arcilla limo-arenosa, arena
arcillosa y arcilla-arenosa, con Indice de Resistencia a la Penetracién Estdndar (IRPE)

variable entre 12 y mayor de 50 golpes.

La secuencia general de los materiales son:

» Materiales de relleno entre la superficie y 80 cm. de profundidad con respecto
al nivel de banqueta,, a partir de 0.80 y 2.40 m de profundidad se tiene una
capa de arcilla y limo con gravillas de color café.

» Entre 240 y 520 se tiene arenas de finas a medias con gravillas , de
compacidad media, posteriormente entre 5.2 y 8.2 m de profundidad se tiene

intercalaciones de arcilla, turba y ceniza volcdnica de consistencia media.

v

A continuacion de 8.2 m y hasta 15.6 m se detecto una capa de arcilla pldstica
de varios tonos de consistencia blanda con intercalaciones de lentes de ceniza
volcdnica y donde se presentan mantos colgados con indice de resistencia a la

penetracion esténdar medio de 7 golpes.
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» Finalmente a partir de 15.6 m y hasta la mdxima profundidad explorada se
tienen depdsitos resistentes constituidos por arenas con gravas y limos
arenosos con gravas aisladas de color gris con indice de penetracion estdndar
mayor a 50 golpes, siendo este el material de apoyo de la cimentacion

recomendada.

La secuencia estratigrdfica se observa en la figura 26, no se registro nivel de
aguas fredticas en la fecha en que se realizo la exploracion y hasta la mdxima
profundidad explorada, sin embargo se debe tener presente la posible existencia de

mantos colgados por las lentes de arenas existentes en estas zonas.

El tipo de cimentacién mds adecuado para una estructura depende de factores
como su funcidn, las cargas a las que estard sujeta, las condiciones del subsuelo y el

costo de la cimentacién comparado con el costo de la estructura.

Al elegir el tipo de cimentacidn se debe dar los siguientes cuatro pasos:

1. Obtener cuando menos, informacidn aproximada con respecto a la naturaleza
de la estructura y de las cargas que se van a transmitir a la cimentacidn

2. Determinar las condiciones del subsuelo en forma general.

3. Considerar brevemente cada uno de los tipos acostumbrados de cimentacidn,
para juzgar si pueden construirse en las condiciones prevalecientes, si serian
capaces de soportar las cargas necesarias, y si pudieran experimentar
asentamientos perjudiciales. En esa etapa preliminar se eliminan los tipos de
cimentacidn que no son adecuados.

4. Preparar una estimacion del costo de cada alternativa viable de cimentacidn, y
elegir el tipo que represente la transaccién mds aceptable entre el

funcionamiento y el costo.




Una vez definido el tipo de cimentacidn es necesario considerar y revisar dos
problemas bdsicos en el funcionamiento de la misma. Por una parte, toda la
cimentacion, o cualquiera de sus elementos puede fallar porque el suelo sea incapaz de
soportar la carga. Por otro lado, el suelo de apoyo no puede fallar, pero el
asentamiento de la estructura puede ser tan grande o tan disparejo, que la estructura
pueda agrietarse y dafiarse. El mal comportamiento del primer tipo se relaciona con la

resistencia del suelo de apoyo y se le denomina falla por capacidad de carga.

El segundo tipo estd asociado a las caracteristicas de la relacién de esfuerzo-
deformacidn del suelo y se conoce como asentamiento diferencial. En este estudio
desarrollado se consignan ambos casos para garantizar la estabilidad de las
estructuras.

Considerando las caracteristicas del proyecto arquitectdnico y estructural del
edificio proyectado, en particular tomando en cuenta la magnitud de las cargas
estimadas que serdn del orden de 105 ton/m’® (Fig. 27) y las caracteristicas
estratigrdficas y fisicas del subsuelo en el sitio de interés, en particular donde la
heterogeneidad tanto en la constitucién de los materiales como en su compacidad,
caracteristica de los depdsitos de tipo aluvial, en los primeros 15.5 m de profundidad
Se tienen materiales de consistencia blanda y compacidad variable entre suelta y muy
compacta, con indice de resistencia a la penetracion estdndar variable entre 2 y mads
de 50 golpes, con diferentes proporciones de contenido arcilloso que dan lugar a que
su mddulo de elasticidad sea variable, disminuyendo éste al aumentar el contenido
arcilloso; una cimentacién de tipo superficial puede no resultar adecuada para cargas
de gran magnitud, ya que al tener un drea de apoyo de dimensiones importantes
existe la posibilidad de que los materiales que la subyacen puedan variar en sus
caracteristicas de deformabilidad, ademds de que al tener los materiales de apoyo
valores del médulo de elasticidad del orden de 700 ton/m?, al variar el incremento de

esfuerzos aplicado al suelo por la base de una cimentacién superficial, debido a la
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variacién del momento de volteo por efecto de sismo, se tendrian fluctuaciones del
orden de 1 cm. en movimientos verticales de deformacién de los materiales de apoyo

de la cimentacion.

Por otra parte considerando que a 15.5m de profundidad se encuentra un depdsito
resistente muy compacto, de alta resistencia y baja compresibilidad, se juzga
conveniente que una alternativa de cimentacidn seria mediante pilas apoyadas a
16.5m de profundidad respectivamente, empotrdndose 1.0m dentro de los materiales
muy compactos, tendrd un comportamiento admisible ante cargas de gran magnitud,
que satisfacerd las condiciones de operacidén de la estructura proyectada con una

capacidad de carga que se muestra en la figura 28.

Dado que las condiciones de operacidn de la estructura requiere que los
asentamientos o deformaciones de los materiales de apoyo de la cimentacion resulten
prdcticamente nulos bajo las condiciones de operacidn, el estado limite de servicio

regird el disefio de la cimentacién.

La capacidad de la carga de las pilas se determind mediante el criterio
establecido en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y que se

indica a continuacion:

Cuando se tiene una cimentacion por medio de pilas de punta, alojada dentro de
una cierta estratigrafia que contenga a un manto compresible, dicho manto tiende a
disminuir de espesor por algin proceso de consolidacion producido, generdndose un
problema denominado friccién negativa. Al permanecer fijas las pilas, el suelo que se
consolida tiene a bajar a lo largo de su fuste, induciéndose esfuerzos de friccién que
sobrecargan las pilas por colgarse del material circunvecino a las mismas;

denomindndose a tal efecto friccion negativa. Si estas sobrecargas no han sido




tomadas en cuenta en el disefio, se puede llegar a producir un colapso de pilas por
penetracion en el estrato resistente.
Los efectos de este proceso son :una disminucion de la presion efectiva al nivel

de la base de la pila y una reduccidn en la capacidad de carga dtil.

En los cdlculos realizados se considerd una cohesién media de 4 ton/m’ y un dngulo de
friccién interna de 37° para los materiales de apoyo de las pilas, obteniéndose las
capacidades de carga que se muestran en la figura 28, en funcién del didmetro de la
pila, para un empotramiento de 1.0 m dentro de los materiales resistentes de apoyo.
Para el dimensionamiento de las pilas se deberd considerar la carga que resulte

mayor de las siguientes condiciones:

» Condiciones estdticas, que considera la combinacién de cargas permanentes

mds carga viva mdxima, afectadas por un factor de carga de 1.4.

v

Condiciones dindmicas, que considera la combinacidn de cargas permanentes
mds carga viva instantdnea y la accién accidental mds critica ( incremento de
esfuerzos provocado por el momento de volteo debido a sismo ), afectadas por

un factor de carga de 1.1.

El coeficiente sismico que deberd considerarse que actia en la base de
construccion por efecto de sismo, serd igual a 0.32 por considerarse que el subsuelo
en el sitio de interés tiene las caracteristicas de la zona que el Reglamento de

Construcciones para el Distrito Federal denomina Zona II o de transicidn.

Considerando un mddulo de elasticidad de los materiales de apoyo de 3,000
ton/m? y una relacién de Poisson de 0.40, se obtuvieron asentamientos eldsticos de
1.18,1.23 y 1.44 cm., para pilas de 0.6, 0.8 y 1.0 m de didmetro, respectivamente, que

se consideran admisibles.
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En el caso del sétano y medio que a su vez constituye un cajén de cimentacion ,
se analizo la estabilidad del cajén mediante los estados limite de falla en condiciones
estdticas y dindmicas; el estado limite de servicio; los empujes sobre los muros

perimetrales; falla de fondo y estabilidad de taludes.

La excavacién que alojard al semisétano se podrd efectuar dejando taludes
verticales excepto en la colindancia oriente con el edificio de siete niveles, como se
indica en el Capitulo VI, en este mismo capitulo se indica el proceso constructive de

las pilas.

Para conocer el comportamiento de la estructura, el Reglamento de
Construccidn especifica que deberdn instalarse referéncias de nivelacion para conocer
los movimientos verticales que se produzcan desde el inicio de la obra. Se correrdn
nivelaciones semanales durante la construccién de la cimentacidn y terminada ésta, las
referencias se fijardn en columnas o muros y las nivelaciones se realizaran

mensualmente hasta terminar la construccién de la superestructura.

Finalmente estas nivelaciones se continuardn en forma semestral por un
periodo minimo de cinco afios. Las nivelaciones deberdn referirse a un banco de nivel

superficial instalado fuera de la influencia de las dreas cargadas.



ANEXO I
PLANOS DEL PROYECTO CONSIDERADO
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ANEXO II
PRUEBAS DE LABORATORIO
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PORCENTAJE DE FINOS

PROCEDENCIA: MARICOPA # 43
SONDEO: SPT-1

Muestra | Profundidad | Ws.+tara|Ws. lavado| W. tara| W total del| W finos
m. gr. t lara gr. material

% linos

8 4.20-3.20 1o A8.60 22.50 78.60) 12.50 1591
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PORCENTAJE DE FINOS

PROCEDENCIA: MARICOPA # 43

SONDEO: PCA’s

Muestra Profundidad Ws.+tara Ws. lavado W. tara W total del W finos

m. gar. + tara gr. material
PCA-1 MC-1 - 1.80-2.00 7240 27.00 23.30 49.10 43540
PCA-2 MC-1 - 2.00-2.20 8360 2020 2810 o050 5440

PCA-3 MC-1 {A0-1.60 74.70 3200 24.60 0.ty 42.70

% finos

02,46

5902

83.23
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,: ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA

ANALISLS GRANULOMETRICO

VARICOPA 43

SONDEO: SPT-T PROFTUND 2.40-3.00
MUESTRA 3
DATOS:
W TARA: 26.90 Gr WsdT 12290 Gr
Ws: T 9600 Gr ———
MALLA N° W RET. Gr P.RET. % A. PASA %
3!!
5w
1172
1
3/4" 100.00
1/2" 23.10 24.06 75.94
3/8" 1.60 1.67 74.27
1/4" 4.10 4,27 70.00
N4g" 3.50 3.65 66,35
10.00 8.50 8.85 57.50
20.00 6.90 7.19 50.31
40.00 8.90 9.27 41.04
60.00 10.40 10.83 30.21
100.00 11.60 12.08 18.13
200.00 5.00 5.21 12.92
PASA 200 12.40 12.92 0.00
!:SUMA 96.00 0.00 0.00
GRAVA 34 %
ARENA 53 %
FINOS 13 %
SUMA= 100 %
100
90 A
80 7 7
10 /
60 L
50 - e pd
40
30 ] __—
20 S
10 L — ===
0 —
200 100 60 40 10 3/8" e Rl 2
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PROYECTO:  MARICOPA # 43

SONDEO: SPT-1 PROFUND.: 13.60-15.90
MUESTRA: 25
DATOS:
W TARA: 21.70 Gr Ws+T 72,70 Gr
Ws: T 5I00 Gr
MALLA N° W RET. Gr P.RET. % A.PASA %
3
ol
1 1/2"
1
3/4" 100.00
12" 2.50 4,90 95.10
3/8" 3.90 7.65 87.45
1/4" 2.40 471 82.75
N¢" 4.80 9.41 73.33
10.00 7.40 14.51 58.82
20.00 5.60 10.98 47.84
40.00 4.60 9.02 38.82
60.00 3.70 71.25 3 57
100.00 4.50 8.82 22.75
200.00 2.40 4.71 18.04
PASA 200 9.20 18.04 0.00
SUMA 51.00 0.00 0.00
GRAVA 26,7 %
ARENA 553 %
FINOS 18.0 %
SUMA= 100.0 %
% 100
Q 90 L J
u 0] / Vi 1'(
E 10 4
60 — .
P 50 =
A 40 o
s 30 — —1
A 20 =y il
10 [
. 1
200 100 60 40 20 10 3/8" V1 1ingn
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.
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0
0

MARICOPA #43

MALLAS

SONDEQ : PCA-2 PROFUND.: 100-1.75 .
MUESTRA:
DATOS:
W TARA: 2250  Gr Ws+T: 106.00 Gr
Ws: 8350 Gr
MALLA N” W RET Gr P.RET.™ A.PASA %
3
n
| 12" 100.00
| 106.00 6.40 93.60
3/4" 151.00 9.11 84.49
12" 216.00 13.04 7145
3/8" 159.00 9.60 61.85
14" 110.00 6.64 55.21
Ng" 104.00 6.28 48.93
PASA N°4 811.00 48.94
SUMA 1657.00
10.00 24.70 14.47 3446
20.00 12.60 7.38 27.07
40.00 9.60 5.63 21.45
60.00 7.20 4.22 17.23
100.00 7.60 4.45 12.77
200.00 3.20 1.88 10.90
PASA 200 18.60 10.90 0.00
SUMA 83.50
GRAVA 51.1'% ]AREN:\ 38.0 % |FINOS 10.9 %
SUMA= 100.00
= 1 Q0
Q 90
u &0
E 70 / YV
&0 /
P 50 a4 A
A 4(
5 30 =B
A 20 e =g —
10 1
0 ———1
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INGENIEROS CIVILES

ESPFECIALISTAS EN GEOTECNIA

CALCULO DE LIMITES DECONSIS TENCIA

PROCEDENCIA: MARICOPA # 43
rSONDEO N SPT-1 MUESTRA 9 PROF 520-5.80
DESCRIPCION DEL MATERIAL ARCILLA POCO LIMOSA, GRIS OBSCURO NEGRUZCO
LIMITE LIQUIDO
N® GOLPES N tara Wh+T Ws+t Wit W
43 24.00 18.80 10.80 65.00
26 Ay 22.80 17 50 970 67 95
16 th 2510 19.60 11.80 70.51
10 314 2340 17.80 10.30 72.37
LIMITE PLASTICO
L1 1270 12.00 7.70 16.28
% 12.80 12.00 1.70 18.60
CONTRACCION LINEAL
barra n® lec.inic jec final C.L (%)
L.L. LP: I.P. 5UuU.CS
68.00 17.44 50.56 CH
7400
73.00 T
Q \ .
7200 -
THO00 '
; h ‘:
gfo.uo \ - :
3 ~ :
£59.00 N ;
- S
] 3l
67.00 : P
\\
66,00 -
H ™
M
£5.00
v ™
64.00

NUMERC DE GOLPES
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_ ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA
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CALCULO DE LIMITES DE CONSISTENCIA

PROCEDENCIA: MARICOPA # 43
SONDEO N SPT-1 MUESTRA: 15 PROF §.20-9.80
DESCRIPCION DEL MATERIAL. ARCILLA POCO LIMOSA, GRIS OBSCURQ NEGRUZCO
LIMITE LIQUIDO
N° GOLPES N tara Wh+T Ws+t wi W%
45 396 246 19.6 11.8 6410
28 353 25.30 20.10 12.30 66.67
14 340 25.00 19.70 12.00 68.83
L] 373 24.00 18.70 11.30 71.62
LIMITE PLASTICO
20 14.8 141 9.5 1522
440 12.3 12 76 6.82
CONTRACCION LINEAL
barran®  |lec.inic. lec.final C.L. (%)
L.L. L.P. LP: s.ucs
66.9 11.02 55.88 CH
T400
7300
72.00
700
'? 7000
z
Ze6500
g
-
Eea00
£
6700
6600
8500
8400
5 10 NUMERD DE GOLPES g 25 10 i
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3 EEE " INGENIEROS CIVILES

.., «+" ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA

CALCULO DE LIMITES DE CONSISTENCIA

m

NUMERQ DE GOLPES 20 25 a0

PROCEDENCIA: MARICOPA # 43
||[SONDEO Ne: SPT-1 MUESTRA 17 PROF .. 10.40 - 11.00
DESCRIPCION DEL MATERIAL: ARCILLA GRIS VERDOSO OBSCURO
LIMITE LIQUIDO
N° GOLPES Ne tara Wh+T Ws+l Wit Wi
46 407 18.20 11.90 10.10 350.00
27 356 18.80 12.40 10.60 35556
16 314 18.60 12.10 10.30 361.11
8 356 19.00 12.40 10.60 366.67
LIMITE PLASTICO
22 15.00 14.00 10.20 26.32
28 15.10 14.20 10.10 21.95
CONTRACCION LINEAL
barra n® lec.inic. lec final C.L. (%)
kL. L.P. I.P. S.u.c.s
356.50 24.13 332.37 CH
7000
c
o
N
T seso0
E
N
I
o]
o w
D
E 35500
A
G
u
A As0.00
w
%
24800

40 50
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CALCULO DE LIMITES DE CONSISTENCIA

PROCEDENCIA: MARICOPA # 43
SONDEQ N° SPT-1 MUESTRA 19 PROF 1160-12.20 m.
DESCRIPCION DEL MATERIAL: ARCILLA CAFE ROJIZO
LIMITE LIQUIDO
N° GOLPES N° tara Wh+T Ws+ wt Wi
45 104 21,60 13.60 11.30 347.83
27 196 2220 14.10 11.80 35217
18 401 22.80 14.60 12.30 356.52
10 340 2260 14.30 12.00 360.87
LIMITE PLASTICO
17 15.30 1420 10.10 26.83
2 14.20 13.20 9.60 27.78
CONTRACCION LINEAL
barra n® lec.inic. lec final C.L. (%)
LiL. L.P. LP. S.U.CS
352.95 27.30 325.65 CH
365 00
36300
38100
g 35500
<
.3 357 00
2 355.00
:
g 353.00
-
35100
349,00
347 00
34500

NUMERD DE GOLPES
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CALCULO DE LIMITES DE CONSISTENCIA

PROCEDENCIA:

MARICOPA # 43

SONDEQO N°

PCA-1

DESCRIPCION DEL MATERIAL:

MUESTRA: MC-1

PROF

180-200

ARCILLA POCO LIMOSA. CAFE GRISACEQ OBSCURO

LIMITE LIQUIDO

m

N° GOLPES N tara Wh+T Ws+ Wit W%
46 417 2270 19.00 11.30 4805
26 352 23.40 19.60 12.00 50.00
15 EAL 24.00 20.00 12.50 53.33
7 4 23.50 19.40 12.20 56.94
LIMITE PLASTICO
43 11.60 10.80 7.70 25.81
‘4 11.60 10.80 8.00 28.57
= CONTRACCION LINEAL
barra n® lec.inic. lec final C.L (%)
L.L. L.P. I.P. S.u.cs
50.95 27.18 23.76 CH
58.00 -
5700 \ :
56.00 \‘\\
- :
5500 -
;f > f
s S ;i
< \a\ -
%53.00 < -
2 :
@s200 B ;
=z .
(=] .
o .
51.00 N
N
50.00 .
49.00
\\\
48.00 2,
5 10 NUMERO DE GOLFES 20 35 1 i
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CALCULO DE LIMITES DE CONSISTENCIA

PROCEDENCIA MARICOFA # 43
ISONDEO N*: PCA-2 MUESTRA: MC-1 PROF 2.00-2.20
DESCRIPCION DEL MATERIAL: ARCILLA POCO LIMOSA, CAFE GRISACEQ OBSCURO
LIMITE LIQUIDO
N® GOLPES N lara Wh+T Ws+t wi W%
40 L) 23.80 20.00 1210 46.10
26 134 23.70 19.90 12.20 49 35
17 403 2260 18.70 11.00 50.65
7 394 23.40 19.40 11.70 51.95
LIMITE PLASTICO
444 12.90 12.20 770 15.56
414 12.60 11.90 7.80 17.07
CONTRACCION LINEAL
barra n° |Iec.lnia lec.final CL. (%)
L.L L.P. LP. s.UCSs
49.48 16.31 33147 CL
5200 vy \ -
51.50
N :
5100 \\u\ :
5050 5
{ N[
g AN
’\ﬁ 49.00 -
g By
4850
$ B
48.00 4 !
] \.\
4750 B g
47.00

NUMERO DE GOLPES -
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CALCULO DE LIMITES DE CONSISTENCIA

MARICOFA # 43

PROCEDENCIA:
[SONDEO N*™ PCA-3 MUESTRA. MC-1 PROF 140-1 60
DESCRIPCION DEL MATERIAL: ARCILLA POCO LIMOSA, CAFE GRISACEO CLARO
LIMITE LIQUIDO
N°® GOLPES N®tara Wh+T Ws+t Wit W%
38 s 28.50 23.20 12.40 49.07
25 26 2860 23.10 12,40 51.40
16 400 2890 23.30 12.80 53.33
10 014 28.80 22.90 12.50 56.73
LIMITE PLASTICO
43 13.00 12.30 8.00 16.28
S 14.60 14.00 a.70 13.85
CONTRACCTON LINEAL
barra n® lec.inic lec final C.L (%)
LL. LP. 1P, S.uCS
51.40 15.12 36.28 CH
5800 -
57.00 3 :
\{\ :
56,00 -
5500
o AN ':
e | .
2 .
% 53.00 <] .
&is2.00 N
§ s,
51.00 -
N
s000 j I
: N
49.00 ? -
: N
48.00

NUMERD DE GOLPES
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PRUEBA TRIAXIAL Ut

DESCRIPCION DEL MATERIAL: ARCILLA GRIS OBSCURGO NEGRUZCO CON
ESCASA ARENA FINA

PROYECTO:

MARICOPA #43

SONDEO: PCA-1 FECHIA: 06/11/2002
MUESTRA: MC-1 CONSTANTE: 0.192
PROFUND.: 1.80-2.00 m. PRESION: 0.25 kg/em?
OPERADOR: JLE. VELOCIDAD: 0.01667
ds= 3.84 cm Wo= 136.00 or
dm= 3.83 cm Wi= 143.50 ar
di= 3.87 cm Witsh= 279.40 gr
d prom.= 3.84 cm Witss= 23530 ur
hi= 7.88 cm Ss= 2.57
h2= 7.88 cm W(%)= 48.04
h prom.= 7.88 cm pvhi= 1.492 ton/m3
Ao= 11.571 cm? pvhi= 1.490 ton/m3
Vo= 91.180 cm3 pvs= 1.008 ton/m3
ei= 1.551 Gi= 79.61 (%)
ef= 1.553 Wi= 48.15 (%)
si= 79.70 (%) Wi= 48.04 (%)
sf= 79.52 (%)
Tiempo Anillo Def. Ac Esfuerzo
seg mm Kg Yo cm? Kg/em?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 11.5711 0.0000
10 4.70 0.9024 0.1667 11.5904 0.0779
20 12.20 2.3424 0.3334 11.6098 0.2018
30 21.30 4.0896 0.5001 11.6293 0.3517
40 27.70 5.3184 0.6668 11.6488 0.4566
50 30.20 5.7984 0.8335 11.6684 0.4969
60 30.80 5.9136 1.0002 11.6880 0.5060)
70 30.70 5.8944 1.1669 11.7077 0.5035
75 30.20 5.7984 1.2503 11.7176 0.4948
80 14.00 2.6880 1.3336 11.7275 0.2292

0.5060
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PROYECTO: MARICOPA #43

SONDEO: PCA-I

MUESTRA: MC-1

PROFUND.: 1.80-2.00 m.

[PRESION: 0.50 kg/cm?

ds= 3.81 ¢m Wo= 138.40 gr

dm= 3.83 cm Wi= 104.00 gr

di= 3.83 em Witsh= 242.30 gr

d prom.= _ 3.83 cm Witss= 197.70 gr

hi= 7.88 cm Ss= 2.57

h2= 7.88 cm W(%)= 47.60

h prom.= 7.88 cm pvhi= 1.527 ton/m3

Ao= 11.501 cm? pvhf= 1.526 ton/m3

Vo= 90.627 cm3 pvs= 1.035 ton/m3

ei= 1484 Gi= 82.44 (%)

of= . 1.486 Wi= 47.71 (%)

si= 82.52 (%) W= 47.60.(%)

sf= 82.34 (%)

Tiempo Anillo f Def. Ac Esfuerzo
seg mm Kg %o cm? Kg/em?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 11.5009 0.0000

10 10.70 2.0544 0.1667 11.5201 0.1783
20 27.70 5.3184 0.3334 11.5394 0.4609
30 42.90 8.2368 0.5001 11.5587 0.7126
40 47.50 9.1200 0.6668 11.5781 0.7877
45 45.80 8.7936 0.7502 11.5878 0.7589)
50 40.20 7.7184 0.8335 11.5975 0.6655
55 38.80 7.4496 0.9169 11.6073 0.6418

0.7877
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PROYECTO: MARICOPA #43

SONDEO: PCA-|

MUESTRA: MC-1

PROFUND.: 1.80-2.00 m.

PRESION: 1.00 kg/cm?

ds= 3.83 em Wo= 14250 gr

dm= 3.88 cm Wi= 98.60 gr

di= 3.89 cm Wiish= 241,10 gr

d prom.= 3.87 cm Witss= 196.40 gr

hi= 793 cm Ss= 2.57

h2= 793 cm W(%)= 45.71

h prom.= 7.93 cm pvhi= 1.525 ton/m3

Ao= 11.783 cm? jpvhf; 1.525 ton/m3

Vo= 93.440 cm3 pvs= 1.047 ton/m3

ei= 1.455 Gi= 80.71 (%)

ef= 1.455 Wi= 45.71 (%)

si= 80.71 (%) Wi= 45.71 (%)

“sfi 80.71 (%) |

Tiempo Anillo f Def. Ac Esfuerzo
seg mm Kg Y cm? Kg/em?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 11.7831 0.0000

10 12.80 2.4576 0.1667 11.8028 0.2082
20 31.90 6.1248 0.3334 11.8225 0.5181
30 51.80 9.9456 0.5001 11.8423 0.8398
40 68.10 13.0752 0.6668 11.8622 1.1023
50 76.90 14.7648 0.8335 11.8821 1.2426
55 65.90 12.6528 0.9169 11.8921 1.0640
60 47.30 9.0816 1.0002 11.9021 0.7630

1.2426
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PRUEBA TRIAXIAL UU

OBRA: MARICOPA #43 DESCRIPCION DEL SUELO ¢
SONDEO: PCA-1 ARCIELA GRIS OBSCURD NEGRUZCD CON ESCASA
MUESTRA: MC-] PROF.: [.80-2.00 m, ARENA FINA
PRESION ESF. PESO VALORES PROMEDIO
ENSAYO A LA VOLUM. Ss= 2.57
CONF. FALLA NATURAL Gwi ei wi= 4719 %
Num. (kg/cm?®)  (kg/cm?) (ton/m3) (%) wf= 4711 %
1 0.25 0.51 1.492 796 1551 Gw= 80.92 %
2 0.50 0.79 1.527 824 1.484 Gwf= 80.85 %
3 1.00 1.24 1.525 80.7 1.455 PVN= 1.515 ton/m3
DATOS FINALES PVF= 1.514 ton/m3
ef Gwf wf pvhf ei= 1.50
1 0.25 1.553 79.516 48.04 1.490 ef= 1.50
2 0.50 1.486 B2 337 47 .60 1.526
3 1.00 1.455 80.707 4571 1.525
CIRCULOS DE MOHR
= 1.20
=
o
o 1.00
i‘,
W
I-I'_J 0.80
2
£ 060
o
o
2 0.40
g
Y€ 0.20
w
&
0.00
0 25
ESFUERZOS NORMALES (KGICM?)
S
- kgfem?
a= grados
E= kg/em?
U= 0.45
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PRUEBA TRIAXIAL UU

OBRA: MARICOPA #43
SONDEQ: PCA-I MUESTRA MC-1
PROF: 1.80-2.00 m.

GRAFICA ESFUERZO - DEFORMACION UNIT.

1.400

1.200

1.000

0.800

0.600

ESFUERZO (KG/CM?)

0.400

0.200

0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20 1.40 1.60
DEFORMACION UNITARIA (%)

— =025~ = = 050 1.00
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PRUEBA TRIAXIAL UU

DESCRIPCION DEL MATERIAL: ARCILLA CAFE GRISACTED CON

PROYECTO:

MARICOPA #43

ESCASA ARENA FINA.

SONDEO: PCA-2 FECHA: 06/11/2002
MUESTRA: MC-1 CONSTANI: 0.192
PROFUND.: 2.00-2.20 m. PRESION: 0.25 kg/em?
OPERADOR: J.E. VELOCIDAD: 0.01667
ds= 3.73 cm Wo= 143.00 ar
dm= 3.83 cm Wi= 63.40 gr
di= 3.83 cm Wi+sh= 206.40 gr
d prom.= 3.81 cm Witss= 165.00 gr
hl= 7.88 cm Ss= 2.52
h2= 7.88 cm W(%)= 40.75
h prom.= 7.88 cm pvhi= 1.589 ton/m3
Ao= 11.421 cm? pvhf= 1.589 ton/m3
Vo= 89.997 cm3 pvs= 1.129 ton/m3
ei= 1.232 Gi= 83.33 (%)
ef= 1.232 Wi= 40.75 (%)
si= 83.33 (%) Wi= 40,75 (%)
sf= 83.33 (%)
Tiempo Anillo f Def. Ac Csfuerzo
seg mm Kg % cny’ Kg/cm?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 11.4209 0.0000
10 9.80 1.8816 0.1667 11.4399 0.1645
20 28.30 5.4336 0.3334 11.4591 0.4742
30 49.10 9.4272 0.5001 11.4783 0.8213
40 56.40 10.8288 0.6668 11.4975 0.9418
50 57.10 10.9632 (.8335 11.5169 0.9519
35 53.00 10.1760 0.9169 11.5266 0.8828
60 49.20 0.4464 1.0002 11.5363 0.8188
65 44,10 8.4672 1.0836 11.5460 0.7333

0.9519
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PROYECTO: MARICOPA #43

SONDEO: PCA-2

MUESTRA: MC-1

PROFUND.: 2.00-2.20 m.

PRESION: 0.50 kg/em?

ds= 3.83 cm Wo= 144.50 gr

dm= 3.79 ¢cm Wi= 3590 gr

di= 3.88 cm Wi+sh= 180.00 gr

d prom.= 3.81 cm Witss= 137.60 gr

hi= 7.89 ¢m S5= 252

h2= 7.89 ¢m W(%)= 41.69

h prom.= 7.89 ¢cm pvhi= 1.605 on/m3

Ao= 11411 cm® pvht= 1.601 ton/m3

Vo= 90.032 cm3 pvs= 1.133 ton/m3

ei= 1.225 Gi= 85.79 (%)

ef= 1.231 Wi= 42.08 (%)

si= 86.16 (%) W= 41.69 (")

sf= 85.36 (%)

Tiempo Anillo f Det. Ac Esfuerzo
seg mm Kg Yo cm’ Kglem?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 11.4109 0.0000

10 14.30 2.7456 0.1667 11.4299 0.2402
20 30.80 5.9136 0.3334 11.4491 0.5165
30 47.80 91776 0.5001 11.4682 0.8003
40 57.10 10,9632 0.6668 11.4875 0,9544
50 61.70 11.8464 0.8335 11.5068 1.0295
55 60.20 11.5584 0.9169 11.5165 1.0036
60 58.70 11.2704 1.0002 11.5262 0.9778
65 53.30 10.2336 1.0836 11.5359 0.8871

1.0295
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PROYECTO:  MARICOPA #43

SONDEO: PCA-2

MUESTRA: MC-1

PROFUND.: 2.00-2.20 m.

PRESION: 1.00 kg/cm?

ds= 3.81 ¢cm Wo= 14220 gr

dm= ! 383 cm Wi= 36.10 gr

di= 3.83 cm Witsh= 177.90 gr

d prom.= 3.83 cm Witss= 13590 gr

hl= 7.88 c¢m Ss= 2.52

h2= 7.88 cm W(%)= 42.08

h prom.= 7.88 cm pvhi= 1.569 ton/m3

Ao= 11.501 cm? pvht= 1.565 ton/m3

Vo= 90.627 cm3 pvs= 1.104 ton/m3

ei= 1.282 Gi= 82.73 (%)

ef= 1.288 Wi= 42.48 (")

si= B3.10 (%) W= 42.08 (%)

sf= 82.31 (%) ]

Tiempo Anillo f Def. Ac Esfuerzo
seg mm Kg %o cm? Kg/em?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 11.5009 0.0000

10 16.30 3.1296 0.1667 11.5201 0.2717
20 29.80 5.7216 0.3334 11.5394 0.4958
30 46.70 8.96064 0.5001 11.5587 0.7757
40 59.20 11.3664 0.6668 11.5781 0.9817
50 67.30 12,9216 0.8335 11.5975 1.1142
60 71.20 13.6704 1.0002 11.6171 1.1768
65 70.80 13.5936 1.0836 11.6269 1.1692
70 69.20 13.2864 1.1669 11.6367 1.1418
75 57.20 10,9824 1.2503 11.6465 0.9430
h{] 27.40 5.2608 1.3336 11.6563 0.4513

1.1768
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PRUEBA TRIAXIAL UU
OBRA: MARICOPA #43 DESCRIPCION DEL SUELO -
SONDEO: PCA-2 ARCILLA CAFE GRISACEO CON ESCASA
MUESTRA: M- PROF.; 2.00-2.20 m. ARENA FINA
PRESION ESF. PESO VALORES PROMEDIO
ENSAYO A LA VOLUM. Ss= 252
CONF. FALLA NATURAL Gwi ei wi= 4177 %
Num. (kg/lcm?)  (kg/lcm?) (ton/m3) (%) wi= 4151 %
1 0.25 0.95 1.589 83.3 1.232 Gw= 83.95 %
2 0.50 1.03 1,605 85.8 1.225 Gwf= 83.67 %
3 1.00 1.18 1.569 82.7 1.282 PVN= 1.588 ton/m3
DATOS FINALES PVF= 1.585 ton/m3
ef Gwf wf pvhf ei= 1.25
1 0.25 1.232 83.335 40.75 1.589 ef= 1.25
2 0.50 1.231 85.355 41.69 1.601
3 1.00 1.288 82.315 42.08 1.565
CIRCULOS DE MOHR
= 1.20
=
o
It 1.00
£
7]
E 0.80
=
=
E 060
o
0
8 0.40
2
g4 020
w
&
0.00
0 25
ESFUE?RZOS NORMALES (KG/CM?)
_J
C= kglem?
a= grados
E= kg/em?
p= 0.45




ESFUERZO (KG/CM?)

OBRA:
SONDEO:
PROF:

1.400

1.200

1.000

0.800

0.600

0.400

0.200

0.000
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0.00

PRUEBA TRIAXIAL UL

MARICOPA #43

PCA-2

2.00-2.20 m.

0.20

MULSTRA: MC-|

GRAFICA ESFUERZO - DEFORMACION UNIT.

0.40

0.60 0.80 1.00
DEFORMACION UNITARIA (%)
(Y v (R 1.00

1.20

1.40

1.60
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PRUEBA TRIAXIAL UU

ARENA FINA.
PROYECTO: MARICOPA #43
SONDEO: PCA-3 FECHA: 06/11/2002
MUESTRA: MC-1 CONSTANTE: 0.192
PROFUND.: 1.40-1.60 m. PRESION: 0.25 kg/cm?
OPERADOR: JLE. VELOCIDAD: 0.01667
ds= 3.92 cm Wo= 135.20 er
dm= 3.96 cm Wi= 36.10 er
di= 4.05 cm Wittsh= 171.20 gr
d prom.= 3.97 cm Witss= 140.00 gar
hl= 7.87 cm Ss= 2.57
h2= 7.87 em W(%)= 30.03
h prom.= 7.87 cm pvhi= 1.389 ton/m3
Ao= 12.368 cm? pvhi= 1.388 ton/m3
Vo= 97.338 cm3 pvs= 1.068 ton/m3
ei= 1.406 Gi= 54.89 (%)
ef= 1.408 Wi= 30.13 (%)
si= 55.00 (%) Wi= 30.03 (%)
sf= 54.82 (%)
Tiempo Anillo f Def. Ac Esfuerzo
seg mm Kg Yo cm? Kg/em?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 12.3682 0.0000
10 9.70 1.8624 0.1667 12.3888 0.1503
20 18.30 3.5136 0.3334 12.4096 0.2831
30 22.90 4.3968 0.5001 12.4304 0.3537
40 23.30 4.4736 0.6668 12.4512 0.3593
45 21.20 4.0704 0.7502 12.4617 0.3266/
50 19.80 3.8016 0.8335 12.4721 0.3048
55 13.10 2.5152 0.9169 12.4826 0.2015

0.3593
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PROYECTO: MARICOPA #43

SONDEO: PCA-3

MUESTRA: MC-1

PROFUND.: 1.40-1.60 m.

[[PRESION: 0.50 kg/em?

ds= 4.09 cm Wo= 139.50 gr

dm= 4.09 cm Wi= 35.00 gr

di= 4.08 cm Wi+sh= 174.40 gr

d prom.= 4.09 cm Witss= 142.50 gr

hl= 7.88 cm Ss= 2.57

h2= 7.88 cm W(%)= 29.67

h prom.= 7.88'_cm pvhi= 1.349 ton/m3

Ao= 13.128 cm? pvhi= 1.348 ton/m3

Vo= 103.445 cm3 pvs= 1.040 ton/m3

ei= 1.471 Gi= 51.83 (%)

ef= 1.473 Wi= 29.77 (%)

si= 51.93 (%) Wf= 29.67 (%)

sf= 51.77 (%)

Tiempo Anillo f Def. Ac Esfuerzo
seg mm Kg % cm? Kg/em®
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 13.1275 0.0000

10 11.90 2.2848 0.1667 13.1494 0.1738
20 21.30 4.0896 0.3334 13.1714 0.3105
30 29.20 5.6064 0.5001 13.1935 0.4249
40 33.90 6.5088 0.6668 13.2156 0.4925
50 34.20 6.5664 0.8335 13.2379 0.4960
55 33.40 6.4128 0.9169 13.2490 0.4840
60 3L70 6.0804 1.0002 13.2601 0.4590
65 30.30 5.8176 1.0836 13.2713 0.4384

0.4960
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PROYECTO:  MARICOPA #43

SONDEO: PCA-3

MUESTRA: MC-1

PROFUND.: 1.40-1.60 m.

PRESION: 1.00 kg/em?

ds= 4.09 cm Wo= 141.40 gr

dm= 4.13 ¢cm Wit= 16.70 gr

di= 4.03 cm Witsh= 157.90 gr

d prom.= 4.11 cm Witss= 126.50 gr

hi= 7.93 cm Ss= 2.57

h2= 7.93 cm W(%)= 28.60

h prom.= 7.93 cm pvhi= 1.346 ton/m3

Ao= 13.246 cm?® pvhi= 1.344 ton/m3

Vo= 105.037 cm3 pvs= 1.047 ton/m3

ci= 1.455 Gi= 50.51 (%)

ef= | 1.459 Wi= 28.78 (%)

si= 50.71 (%) Wif= 28.60 (%)

sf= 50.39 (%)

Tiempo Anillo f Def. Ac Esfuerzo
seg mm Kg % cm? Kg/em?
0.0000 0.0000 0.0000 0.0000 13.2455 0.0000

10 3.90 0.7488 0.1667 13.2676 0.0564
20 10.40 1.9968 0.3334 13.2898 0.1503
30 18.30 3.5136 0.5001 13.3121 0.2639
40 24.30 4.6656 0.6668 13.3344 0.3499
50 30.80 5.9136 0.8335 13.3568 0.4427
60 36.30 6.9696 1.0002 13.3793 0.5209
70 43.10 8.2752 1.1669 13.4019 0.6175
75 42.70 8.1984 1.2503 13.4132 0.6112
80 41.90 8.0448 1.3336 13.4245 0.5993
85 32.20 6.1824 1.4170 13.4359 0.4601

0.6175
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INGENIEROS CIVILES

ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA

PRUEBA TRIAXIAL UU

OBRA: MARICOPA #43 DESCRIPCION DEL SUELO :
SONDEO: PCA-3 ARCILLA POCO LIMOSA , CAFE, CON ESCASA
MUESTRA: MC-1 PROF.: [.41}-1.60 m. ARENA FINA
PRESION  ESF. PESO VALORLES PROMEDIO
ENSAYO ALA  VOLUM. Ss= 257
CONF. FALLA NATURAL Gwi ei wi= 29.56 %
Num. (kg/cm®)  (kg/cm?) (ton/m3) (%) wf= 2943 %
1 0.25 0.36 1389 = 549 1.406 Gw= 52.41 %
2 0.50 0.50 1.349 51.8 1.471 Gwi= 52.33 %
3 1.00 0.62 1.346 50.5 1.455 PVN= 1.361 ton/m3
DATOS FINALES PVF= 1.360 ton/m3
ef Gwf wf pvhf ei= 1.44
1 0.25 1.408 54824 30.03 1.388 ef= 1.45
2 0.50 1.473 51772 | 2967 1.348
3 1.00 1.459 50.391 28.60 1.344
CIRCULOS DE MOHR
= 0.80
=
O 0.70 -
g
- 0.60
0
'u"'l 0.50
£ .50 -
=
= 0.40 -
8
g 0.30 - ol
o 0.20 ST
b ~
z 0.10 P 32k
] ' '
Y 0.00 .
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4 1.6 1.8
[3
ESFUERZOS NORMALES (KG/CM?)
J
= kgiem?
a= grados
E= kg/em?
u= 0.45
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: eE INGENIEROS CIVILES
L .+ ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA

PRUEBA TRIAXIAL UU
OBRA: MARICOPA #43

SONDEQ: PCA-3 MUESTRA: MC-1
PROF: 1.40-1.60 m.

GRAFICA ESFUERZO - DEFORMACION UNIT,

0.700

0.600

0.500

0.400

0.300

ESFUERZO (KG/CM?)

0.200

0.100

0.000
0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20 1.40 1.60

DEFORMACION UNITARIA (%)

- =025~ = = 0.50 1.00
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CLASIFICACION Y CONTENIDO DE AGUA
OBRA: MARICOPA # 43 FECHA:
SONDEO: SPT-I
Muestra Profundidad Tara tara  Wh+t Ws+t w TORC. CLASIFICACION
Ne m. N°  gr. gar. gar. %  kg/em?
0.00
1 0.60 121 2330 9550 85.10  16.83 FRAGMENTOS DE CONCRETO Y TABIQUE ROJO (MATERIAL DE RELLENO)
a ?Zgg 88 1820 64.10 5580 22.07 FRAGMENTOS DE CONCRETO Y TABIQUE ROJO (MATERIAL DE RELLENO)
193 1670 5830 4940 27.22 ARCILLA POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO NEGRUZCO CON ESCASA ARENA FINA
2
3 :Eg 63 2230 99.40 84.60 23.76 ARCILLA POCO LIMOSA, CAFE GRISACEO OBSCURO CON ESCASA ARENA FINA
4 lﬁﬁg 1322810 10150 9510 9.55 ARENA LIMOSA. GRIS OBSCURO, CON GRAVAS HASTA 3/4"
5 igg 199 2690 13190 12290 9.38 ARENA LIMOSA. GRIS OBSCURO, CON GRAVAS HASTA 3/4"
6 ;:gg 87 17.40 10040 86.10 20.82 ARENA LIMOSA, GRIS OBSCURO, CON GRAVILLAS
T iﬁgg 178 1690 114.80 9630 23.30 ARENA LIMOSA. GRIS OBSCURO, CON GRAVILLAS
ki |
8 :Eg 152 2250 123.80 10110 28.88 ARENA FINA Y MEDIA, POCO LIMOSA, GRIS OBSCURO
2
9 ;88 206 2320 9410 68.80 55.48 ARCILLA POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO NEGRUZCO CON ESCASA ARENA FINA
5
10 é:jg 75 17.10 5730 3590  113.83 ARCILLA POCO LIMOSA. CAFE OBSCURO CON ESCASA ARENA FINA
140 2670 48.10 4120  47.59 LIMO GRIS CLARO
184 2270 6480 51.80 = 44.67 ARENA FINA. POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO
1 g:gg 208 23.80 79.00 4290 189.01 ARCILLA POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO NEGRUZCO CON ESCASA ARENA FINA
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INGENIEROS CIVILES

+* ESPECIALISTAS EN GEOTECNIA

CLASIFICACION Y CONTENIDO DE AGUA

OBRA: MARICOPA # 43 FECHA:
SONDEO: SPT-|
Muestra Profundidad Tara tara  Wh+t Ws+t w TORC. CLASIFICACION
Ne m. N°  gr gr. gr. % kg/cm?
6.40
11 7.00 124 29.10 5530 47.80 40.11 LIMO GRIS CLARO
173 23.50 7850 61.10 46.28 ARENA FINA, POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO
7.00
12 7.60 81 2290 77.50 5730 58.72 ARENA FINA, POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO
123 20.40 60.9Q . 3240 237.50 ARCILLA POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO NEGRUZCO CON ESCASA ARENA FINA
7.60
13 8.20 100 k 17.90 48.00 37.70 A 52.02 ARENA FINA. POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO NEGRUZCO
157 1850 51.60 3040 178.1S ARCILLA POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO NEGRUZCO CON ESCASA ARENA FINA
174 1740 6320 47.60 51.66 ARENA FINA. POCO LIMOSA. GRIS OBSCURO
14 SIN MUESTRA
9.20
15 9.80 166 23.10 88.90 50.80 137.55 LIMO GRIS OBSCURO CON POCA ARENA FINA
9.80
16 10.40 159 17.00 60.70 35.70 133.69 ARCILLA GRIS VERDOSO OBSCURO CON ESCASA ARENA FINA
10.40
17 11.00 153 23.00 6690 3620 232.58 ARCILLA GRIS VERDOSO OBSCURO CON ESCASA ARENA FINA
11.00
18 11.60 85 2290 66.00 3520 25041 ARCILLA CAFE ROJIZO CON ESCASA ARENA FINA
19 12.20 209 23.50 9340 48.50 179.60 ARCILLA CAFE ROJIZO CON ESCASA ARENA FINA
20 SIN MUESTRA
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CLASIFICACION Y CONTENIDO DE AGUA

OBRA: MARICOPA # 43 FECHA:
SONDEO: SPT-1
Muestra Profundidad Tara tara  Wh+t Ws+t w TORC. CLASIFICACION

N°© m. N°  gr. gr. gr. %  kg/em?
13.20

21 13.80 ) 76 i 19.20 7240 54.50 . 50.71 _ARCILLA POCO LIMOSA, GRIS OBSCURO CON POCA ARENA FINA
13.80

22 14.40 93 : 25.10 69.40 48.00 93.45 ~ARCILLA POCO LIMOSA, GRIS OBSCURO CON POCA ARENA FINA
14.40

23 15.00 158 20.70 8420 5870  67.11 ARCILLA POCO LIMOSA, GRIS OBSCURO CON ESCASA ARENA FINA
15.00

24 15.60 172 : 17.30 81.00 44.50 134.19 ARCILLA POCO LIMOSA, GRIS CLARO CON ESCASA ARENA FINA
15.60

25 1590 205 21.70 83.00 72.70 20.20 ARENA ARCILLOSA. GRIS CLARO, CON GRAVILLAS
16.20

26 16.45 57 2210 "84.20 77.60 11.89 GRAVAS HASTA 1" CON ARENA ARCILLOSA. GRIS CLARO
17.40 !

27 1765 141 17.70 6230 57.40 1234 GRAVAS HASTA 1/2" CON ARENA LIMOSA, CAFE GRISACEO CLARO
18.00

28 1820 13 1220 50.80 4650 12.54 GRAVAS HASTA 1" SUCIAS DE ARENA FINA, CAFE GRISACEO
19.20

29 19.40 2 1330 6540 57.70 17.34 ARCILLA ARENOSA. CAFE GRISACEO CLARO
19.80

30 2040 125 2470 80.60 72.70 16.46 ARCILLA ARENOSA. CAFE, CON ALGUNAS GRAVILLAS
20.40

31 2085 190 19.90 6420 57.20 18.77 ARCILLA ARENOSA. CAFE. CON ALGUNAS GRAVILLAS
21.60

32 21.95 204 1740 6580 59.60 14.69 ARCILLA ARENOSA. CAFE. CON ALGUNAS GRAVILLAS
22.20

33 2245 139 2630 5390 5260 4.94 GRAVA DE 1" SUCIA DE ARENA LIMOSA GRIS
23.40

34 23.70 96 22.80 69.80 59.90 ; 26.68 ) ARCILLA POCO LIMOSA, CAFE. CON POCA ARENA FINA
24.00

35 24.05 126 22.80 69.80 62.00 19.90 ARCILLA POCO LIMOSA, CAFE, CON POCA ARENA FINA
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CLASIFICACION Y CONTENIDO DE AGUA

OBRA: MARICOPA # 43 FECHA:
SONDEO: PCA’s

Muestra  Profundidad Tara tara  Wh+t Ws+t w TORC.: CLASIFICACION

N° m. N°  gr. gr. ar. % kg/cm?
PCA-1 18.00

MC-1  2.00 95 2290 95.60 7240 46.87 ARCILLA GRIS OBSCURO NEGRUZCO CON ESCASA ARENAFINA
PCA-2 1.00

bolsa 175 53 2350 13570 12670 8.72 _ ARENA POCO ARCILLOSA. GRIS OBSCURO CON GRAVAS HASTA 1"
PCA-2 . 200

MC-1 2.20 185 23.10 109.20 83.60 4231 'ARCILLA CAFE GRISACEO CON ESCASA ARENA FINA

PCA-3 0.90

bolsa 1.50 22 1350 94.80 7630 29.46 ARCILLA POCO LIMOSA, CAFE, CON ESCASA ARENA FINA
PCA-3 1.40

MC-1 1.60 151 2460 89.60 7470 29.74 ARCILLA POCO LIMOSA. CAFE, CON ESCASA ARENA FINA
PCA-3 1.70

bolsa  1.90 16 12.00 7220 58.00 30.87 ARCILLA CAFE GRISACEO CON ESCASA ARENA FINA
PCA-3 1.80

bolsa 12,00 17 1340 70.70 59.00 25.66 ARCILLA GRIS OBSCURO NEGRUZCO CON ESCASA ARENA FINA
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ANEXO IIT
ESPECIFICACIONES DEL SISTEMA DE ANCLAJE
RECOMENDADO.
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ESPECIFICACIONES DEL SISTEMA DE ANCLAJE

Caracteristicas de las Anclas

El anclaje con cable esta dirigido a estabilizar grandes masas rocosas en
longitudes que van desde los 3.00 metros hasta 30.00 metros o mds, se utiliza
principalmente para soportar aperturas subterrdneas permanentes y en taludes
permiten incrementar el dngulo de inclinacion. Los tensores de las anclas consistirdn
de dos torones de 0.6" ( Fig. 1) o una barra de varilla de 1 # *( Fig.2) para anclas de

30 ton. y de dos torones de 0.5" 0 una barra de varilla de 1 % para anclas de 21 ton.

Fig. 2 Anclaje con barra de varilla



Caracteristicas Mecdnicas y Quimicas.

CARGA EN Kg.
DIAMETRO (MM) ALARGAMIENTO (%)
L.E.  RUPTURA
15.3 (0.600") 26000 27,000 4
MATERIAL TORON 6 en 1 Grado 270K
ESPECIFICACION ASTM - A - 416 - 80

LONGITUDES DISPONIBLES 3.00 m; 3.50m; 4.00m; 5.00m

ELEMENTO %
Carbono 0.800 - 0.820
Manganeso 1.600 = 0.700
Silicio 0.180 - 0.200
Fésforo Menor que: 0.015
Azufre Menor que: 0.010

El anclaje para soporte y estabilizacién consiste de los siguientes elementos

(Fig.1):

= Cable - Torén, relevado de esfuerzos, Grado 270 K. Especificacion ASTM-A-

416-80, didmetro 15.8 mm (5/8").

= Barril de Cufia con tuerca hexagonal, en acero 6-5, colocada en un extremo

para soportar placa (distancia entre caras planas de la tuerca = 38 mm).

* Centradores fabricados con chapa de acero.

* Tubo rigidizador y protector del cable (cédula 40).
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Fig. 3 Elementos que componen el anclaje

Las anclas serdn de friccion y constituidas de una barra roscada de acero
estructural o de un paquete de torones, que para las anclas de 21 ton. serdn de 1 1" de
didmetro, y de 1 3 " de didmetro para las de 30 ton de capacidad.

Para ayudar a trasmitir la carga del tensor al cuerpo del ancla se empleard una
placa de acero de 25 x 25 x 2.54 cm. y serd fijada en el extremo del tensor.

Las anclas deberdn tener sus centradores distribuidos en toda su longitud para
lograr un adecuada posicién del ancla en el barreno de manera que se logre un espesor
de lechada uniforme en el perimetro, los centradores tendrdn una separacion de 3m.

Las anclas deberdn tener espaciadores con el propésito de ayudar a asegurar que
la lechada de cemento cubra cada uno de los torones en forma independiente, para
protegerlo contra la corrosién y para desarrollar una adecuada resistencia en la unién

entre ellos, los que se colocardn a cada 2 m
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También se colocardn centradores a cada 2 m, sobre el haz de torones
ensamblados, para mantener el espacio requerido entre el tensor y la pared de la
perforacion, asegurando asi un espesor adecuado de lechada de cemento rodeando al
cuerpo del tensor (minimo 0.5%).

En los anclajes de cables de 0.6" de didmetro y 0.5" de didmetro o de varillas, la
zona libre o de deformacion no restringida, durante el tensado se protegerd con grasa
grafitada y tubos envolventes para cada cable o tordn , en la zona de anclaje activo
basta el efecto protector del recubrimiento de la lechada de cemento de inyeccion
con un espesor minimo de 2 cm. El extremo exterior del anclaje se protegerd contra la
corrosion mediante capuchones de acero o pldstico.

En los anclajes de haces de cables de 0.6" de didmetro la zona libre de dilatacién
se protege con grasa y tubos envolventes de cada cable, o toron , en la zona de anclaje
activo basta el efecto protector del recubrimiento de la lechada de cemento, con un

espesor minimo de 2 cm.

Longitud de las anclas

El criterio para determinar la longitud de las anclas consideré que éstas deben
prolongarse detrds de la zona de posible deslizamiento, determinada por el dngulo 3
formado con respecto a la horizontal, y que es igual a:

B=45%+¢ /2
donde:

¢ : es el dngulo de friccion de los materiales que constituyen el
talud retenido por las anclas.

Durante la excavacidn y conformacién de los taludes un ingeniero especialista de
MECANICA DE SUELOS, deberd verificar que las caracteristicas de los materiales
corresponden a los considerados en los andlisis y en caso necesario de acuerdo al
comportamiento de los taludes y de los materiales encontrados, establecer los ajustes

o modificaciones al procedimiento de excavacidn propuesto.
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Los anclajes en suelos son anclajes inyectados, empotrados en el suelo, en los
que por medio de un elemento de traccién de acero (tensor) y un cuerpo de inyeccidn
exactamente delimitado por la perforacién que lo aloja, (constituido por el cilindro de
lechada de cemento que se inyecta a la perforacidn), se transmite al suelo la fuerza
aplicada al muro de concreto lanzado por el tensado del ancla En la zona no inyectada
(en la que el tensor es lubricado) al anclaje mantiene la libertad de movimiento. En la
parte exterior el anclaje tiene lugar por medio de cufias de apriete y un disco de
anclaje que sujeta a los torones (paquetes de alambres de alta resistencia).

Instalacién de las anclas.

a) Perforacion de barrenos. Se realizard la perforacién de los barrenos con la

longitud e inclinacidon especificada, con perforadoras de rotomartillo neumdtico, el
didmetro real de la perforacion serd de 4" (10cm), para el desalojo del material de
corte dentro de la perforacidn se utilizard aire a presion ( Fig.1 ). Cuando se alcance la
longitud de proyecto se verificard que el barreno no se haya bloqueado. Si hubiera
caidos se introducird nuevamente la tuberia de la perforacion y se aplicard una
lechada de agua - cemento que permita estabilizar las paredes del barreno y se
efectida su reperforacion. Una vez que la perforacidn se encuentre limpia se coloca en
su interior el tensor, para lo cual a la parte inicial del ancla, se fijard una cabeza punta
de bala con el fin que al introducir el ancla en el barreno las puntas de los torones no
se atoren en la perforacion ni generen caidos durante la instalacién. El tensor se

fijard al suelo mediante la inyeccion a presion de lechada de cemento.

Fig.4 Perforacién de barrenos
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b) Inyeccion de los Barrenos.

La mezcla a inyectar consistird en una lechada compuesta por agua - cemento, en
proporcion 1 - 2, en peso, respectivamente.

El agua utilizada serd limpia y deberd mezclarse perfectamente con el cemento
para disolver todos los grumos y obtener una mezcla homogénea, una vez logrado esto,
se colocarad la lechada en el depésito de la bomba de inyeccién.

Para efectuar la inyeccién se empleard una bomba de propulsién o neumdtica que
tenga un rendimiento tal que permita inyectar con economia y eficiencia el volumen de
lechada que requieran las anclas.

La inyeccién se deberd realizar a una presién de 1.5 Kg./cm® en la siguiente
forma:

a) Adaptar la manguera de la bomba al tubo de inyeccidn, el que tendrd manguitos a
cada metro, iniciando la inyeccién desde el fondo de la perforacidn,

b) Accionar la vdlvula de salida de la bomba para iniciar la inyeccién, verificando
mediante un  mandmetro limpio y calibrado, que la presion tenga el valor
especificado.

c) Debido a las caracteristicas granulométricas de los materiales que alojan a los
tensores, el volumen de inyeccidn no es posible precisarlo, por lo que de detectarse
una fuga, en funcion del volumen calculado, se suspenderd la inyeccion y se
reiniciard 24 horas después, hasta que la lechada retorne.

d) Antes del tensado, Unicamente se inyectard la parte activa del ancla.

En la longitud no activa se protegerdn los elementos metdlicos contra la

oxidacién, enfunddndolos mediante grasa en una manguera de tipo hidrdulica.

Prueba de Control de la Lechada de Inyeccion.

Con el objetivo de garantizar la adecuada capacidad de anclas, serd necesario

verificar la resistencia de la lechada empleada, para ello se deberd tomar y probar
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cuando menos una muestra por cada cinco anclas inyectadas. Cada muestra consistird
en tres probetas, las cuales se probardn a edades de 1, 3, y 7 dias. Cada muestra
deberd identificarse con datos de fecha y localizacién en que se empled la lechada.
Para considerar adecuada la lechada empleada, la resistencia de la compresion a los 7
dias de edad, no deberd ser menor de 100 Kg./cm?, la relacién agua - cemento podrd

variarse para satisfacer este requisito.

Tensado de Anclas

Tras el fraguado de la lechada de cemento y el montaje de los dispositivos de
anclaje exteriores se efectia el tensado mediante un gato hidrdulico de disefio
especial para este fin, 72 horas después de realizada la inyeccidn de las anclas y
después de haber construido el muro de concreto lanzado reforzado. Las anclas se
sujetardn al muro por medio de un "queso” de acero de 16 cm. de didmetro apoyado
sobre una placa de acero de 25 x 25 cm. y 1" de espesor, en el que los cables toron o
la varilla atravesardn el queso en cada uno de los orificios correspondientes, colocando
a cada torén su cufia respectiva o en el caso de la varilla de su cuerda hexagonal;
efectuando el tensado por incrementos y finalmente fijando los torones al queso
mediante las cufias, lo que se realizard automdticamente con el equipo con el que se
lleva acabo el tensado, conforme aumenta la tension de los torones, la que debe de
ser uniforme en todos los forones que constituyen el tensor. En esta operacién el
elemento de traccién de acero (tensor), debe poder deformarse sin restricciones,
entre la parte correspondiente a la longitud de anclaje y la cabeza de anclaje, dentro

de la denominada longitud libre del tensor.

Una vez terminado el tensado se cortan las puntas sobrantes del cable torén a
una distancia de 2 cm. de las cufias de sujecion al queso, cubriéndose con un capuchdn
relleno con mortero, pintando finalmente el capuchén y la placa metdlica con pintura

epéxica, con el objeto de alguna posible retencion,




La carga de tensién que se impone a cada una de las anclas y el método de
aplicacién de la carga serd la siguiente:
1. Se aplicard la tensidn en incrementos de 25% de la tensién de proyecto hasta
alcanzar el 115% de la tension de disefio.
2. Se descargard en su totalidad el ancla, después de 5 minutos.
3. Se volverd a tensar las anclas en incrementos del 25% de la tension de proyecto
hasta alcanzar el 100%, y se sujetardn al muro de concreto.
4. Se inyectard la parte no activa a través de la preparacién previa dejada

especificamente para ello.

Dentro del concepto de anclas deberd incluirse la perforacién en el didmetro
indicado el suministro y habilitado del acero del ancla. Para las cargas especificadas se
usard las siguientes varillas:

Carga Didmetro varilla fy =4200 Kg./cm*
30 ton. 14"

21 ton. 13"

El refuerzo de malla de 1 x 1 m, incluird el labrado de una "caja” de 6cm en el

corte y resistencia del concreto lanzado seria de 200 Kg. / cm*?

Memoria de Cdlculo para Determinar las Caracteristicas de las Anclas

En la determinacion de las presiones para el disefio e instalacién de anclas se
considerd una excavacion con profundidad mdxima de 16 m con taludes retenidos por
muros a base de concreto lanzado y anclas, una sobrecarga superficial perimetral de
2.0 ton/m? en las colindancias con via pdblica, y con la construccién colindante de un
nivel, se siguieron las recomendaciones establecidas en el Manual de Disefio de Obras

Civiles de la Comisién Federal de Electricidad.
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C'=2/3(9)=6 ton/m? ¢'=2/3 (28°)=18.6° D=0.1m Fp=0.7

La= 22
(6+15tan18.6 ) 0.1 x n x 0.7

La=9.1m Lp = 2.1m

LT=La+Llp=91+21=112m

. anclas de varillas de ¢=11/2", Ly =12.0m @ 3.0 m Pu = 22 ton.
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Pu=(2.3*3.8)=8.74*3=26 Ton.

a) Pu= 26 ton @ 3.0 m horizontal

€=5 ¢ = 10° Pu= 2.5 kg/cm*®= 25 ton/m*?
C=333 ¢=7 D= 0.1lm Fe=0.7
La= 26

(3.33+25tan 7°) 0.1 x n x 0.7
La=184m Lp=05m

LT=La+Lp=184+05=189m

. anclas de varillas de ¢=1 1/2", Ly =19.0m @ 3.0 m Pu = 26 ton.
Pu=(23*3.8)=874*25=21.85 Ton.
b) Pu= 21.85 ton @ 2.5 m horizontal

Laz 21.85
(3.33+25tan 7° ) 0.1 x n x 0.7

La=155m Lp =05m

LT=La+Lp=155+05=160m
- anclas de varillas de ¢=11/2", Ly =16.0m @ 2.5 m Pu = 22 ton.
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C=9ton/m? ¢ =28° Pi= 2.0 kg/em = 20 ton/ m?
C'=2/3(9)=6 ton/m?* ¢ '=2/3(28°)=18.6° D=01m Fp=07

Laz 30
(6+20tan 18.6°)01xnx 0.7

La=107m Lp=13m

LT=La+Llp=107+13=120m

. anclas de varillas de ¢= 1 1/2", Ly = 12.0m @ 3.0 m Pu = 30 ton.
2do. CINTURON

a) Pu= 22 ton @ 3.0 m horizontal

c=5 ¢ =10° Pi= 2.5 kg/em?®= 25 ton/m?
C=333 =7 D= O1lm Fe= 07
La=z 22

(3.33+25tan 7° )01 xnx 0.7
La=156m Lp=05m
LT=La+Lp=156+05=161m

*. anclas de varillas de ¢=1 1/2", L+ = 19.0m @ 3.0 m Pu = 26 fon.

b) Pu=18.4 ton @ 2.5 m horizontal

La= 18.4
(3.33+25tan7° )01 xn x 0.7

La=130m Lp=05m
LT=La+lp=130+05=135m

.. anclas de varillas de ¢= 1", Ly = 13.5m @ 2.5m Pu = 18.4 ton.
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ESPECIFICACIONES PARA CONCRETO LANZADO

Estas especificaciones se refieren a los requisitos que deberad reunir el concreto
lanzado para estabilizar y proteger las paredes del terreno preservando ademds sus

condiciones naturales de humedad.

El ACI (American Concrete Institute) define el concreto lanzado como un
mortero o concreto transportado a través de una manguera y proyectado
neumdticamente a alta velocidad sobre una superficie. Dicha superficie puede ser
concreto, piedra, terreno natural, mamposteria, acero, madera, poliestireno, etc. A
diferencia del concreto convencional, que se coloca y luego se compacta (vibrado) en
una segunda operacion, el concreto lanzado se coloca y se compacta al mismo tiempo,

debido a la fuerza con que se proyecta desde la boquilla.

Si la mezcla que se va a lanzar cuenta sélo con agregados fines, se le llama
mortero lanzado, y si los agregados son gruesos se le denomina concreto lanzado. Por
otra parte, el concreto con agregado fino es conocido como gunite, y cuando incluye
agregado grueso, como shotcrete, aunque tfambién se llama gunite al concreto lanzado

por la via seca, y shotcrete al concreto lanzado por la via himeda.

El concreta lanzado presenta baja permeabilidad, alta resistencia, adhesividad y
durabilidad; disminuye las grietas por temperatura; su técnica permite el acceso a

sitios dificiles (pueden alcanzarse hasta 300 m horizontales y 100 m verticales)

Los ingredientes que intervienen en la elaboracion de este material: agregados,
cemento, agua y aditivo, cumplirdn con las especificaciones que se mencionan mds
adelante, asi como todos los equipos de dosificacion y lanzado que se utilicen.

a) La calidad de una mezcla

La calidad de una mezcla para concreto lanzado depende de la relacién agua-

cemento, el tamafio y graduacidn de los agregados, el tipo de cemento, los aditivos y la

aplicacién adecuada.
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El procedimiento recomendado de preparacidn y aplicaciéon de la mezcla es la siguiente:

e Consiste en mezclar las cantidades predeterminadas de agua, cemento y agregados
en un recipiente para luego lanzarlos en chorro a las paredes del suelo. Los
aditivos acelerantes deben afiadirse en la boquilla, es decir, a la salida del chorro.

Estos aditivos pueden estar tanto en forma liquida como en polvo.

¢ La preparacion y aplicacidn de la mezcla seca depende de los factores siguientes:

» Granulometria adecuada en los agregados. Se aceptard que desde el banco, los
agregados finos y gruesos se combinen para obtener una graduacion continua

comprendida en los rangos que a continuacion se especifican:

TAMANO % QUE PASA
16 mm (5 /8") 100
13mm(1/2") 80-100
9 mm (3/8" 70 -- 88

N° 4 53-73
N° 8 35-53
N° 16 20- 38
N° 30 13 -- 26
N°® 50 =1\

N° 100 3- B

N° 200 0-- 5

» La humedad de la mezcla antes de llegar a la boquilla debe estar entre el 2y el 5
por ciento. Una humedad menor agravaria el problema del polvo y una humedad

mayor taponaria las mangueras.




» Adecuado proporcionamiento agua-cemento. Esta operacién es realizada en la
boquilla, por una persona muy bien entrenada. De tal manera que se forme una

cubierta uniforme, libre de laminaciones, huecos, abolsamientos y otros defectos

» Caracteristicas del rebote, que dependen fanto de los tres factores antes

mencionados como de los siguientes

1) El dngulo de lanzamiento debe ser normal a la superficie tratada.

2) La boquilla debe mantenerse de 1.0 a 1.2 m de la superficie tratada.

3) Las presiones del agua y del aire deben ser constantes y de 5.0 y 5.7 kg/cm®
respectivamente.

4) La alimentacién del aditivo acelerante debe ser constante fdcil de ser variada en
el momento que se requiera (si la superficie estd himeda, deberd ser mayor la

cantidad necesaria de aditivo).

Mantenimiento del equipo. El manejo de la mezcla seca obliga a mantener limpio el
equipo con mayor rigor que las operaciones con el concreto normal. La mezcla seca
tiende a acumularse en las aspas de las mezcladoras. Tanto las boquillas como los

alimentadores deben limpiarse inmediatamente cuando el ambiente es himedo.

Supervisién y operacién de alta calidad. El personal de supervision debe ser
altamente calificado. Las cuadrillas de operacion deben ser entrenadas

adecuadamente.

b) Caracteristicas de la mezcla

La calidad de la mezcla para concreto lanzado es funcién del tamafio y

granulometria de sus agregados, calidad del cemento y los aditives: relacién agua-



cemento; grado de compactacién, y de la adecuada hidratacién (cuando se trata de la
mezcla seca).

Las ventajas en el empleo de mezcla seca son:

* Control instantdneo sobre el agua de mezclado y consistencia de la mezcla en
la boquilla para cumplir con las condiciones variables del lugar.

* Mds apropiado para mezclas que contengan agregados livianos, materiales
refractarios y concreto que requiera resistencia temprana

= Puede transportarse a largas distancias

= Mejor control del inicio y parado de la colocacién con menor desperdicio y
mayor flexibilidad

Para que un agregado produzca un concreto lanzado de compactacidn dptima,
mdxima resistencia, impermeabilidad y rebote minimo, debe cumplir con las normas
ASTM. El martilleo que produce las particulas del agregado grueso sobre la capa de
concreto previamente aplicada contribuye a obtener la compactacion deseada. Las
arenas deben constituir menos del 60% de la mezcla de agregados.

Los requisitos de resistencia a la compresién depende principalmente del
contenido del cemento. Sin embargo, un contenido de cemento excesivo puede dar
lugar a contracciones y agrietamiento perjudicial. El contenido de cemento después
de la aplicacion es, generalmente, mayor que la dosificacion de la mezcla producida
debido a que el material de rebote estd constituido de agregado en una mayor

proporcion.

El agua debe estar limpia y libre de sustancia agresivas o deletéreas como
aceite, arcilla, limo, dcidos o materia orgdnica ademds de cumplir con los requisitos de
elaboracidn del concreto comdn.

Los aditivos acelerantes del fraguado hacen posible la aplicacion del concreto
lanzado en superficies himedas y aln sobre filtraciones que, en ocasiones, pueden

taponarse. Para acelerar el fraguado en el cemento se utilizard un aditivo que una vez
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mezclado con el cemento y el agua cumpla con los valores siguientes indicadoes por la
norma ASTM-C-191:
* Tiempos de fraguado
Inicial : 3 minutos mdximo
Final : 12 minutos maximo
= Resistencia a la compresion simple de la pasta, en cubos de 5 ¢cm, a la edad de
8 horas:

60 Kg. / cm.> ( minimo)

Sin embargo, su empleo debe controlarse ya que reducen la resistencia final del
concreto. Cuando se emplean aditivos del 2 al 6% del peso, la reduccién de la
resistencia no debe ser mayor de 20%. Los valores de la resistencia a la compresidn
simple a los 28 dias deben estar comprendidos entre 150 y 300 Kg / cm®, que para

fines estructurales son suficientes.

¢) Mdquinas Lanzadoras

La mdquina lanzadora deberd ser de una marca reconocida para este tipo de
trabajo, capaz de manejar mezclas secas de cemento y agregado grueso y lanzarlas
con presidn de aire desde su bomba a la boquilla. La presién del aire comprimido en la
mdquina lanzadora se mantendrd constante y no menor de 2.5 Kg / cm.? a la salida del
recipiente de presion, para lograr densidades de concreto adecuadas,
incrementdndose dicha presidn a razén de 0.03 Kg / cm.? por cada metro de longitud
en la manguera.

En el extremo de la boquilla de lanzado se afiade el agua a una presién no menor
de 4 Kg / m? y siempre mayor que la del aire para que se mezclen homogéneamente el

cemento y los agregados.
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La mdquina lanzadora debe ser capaz de manejar agregado grueso de tamafio
madximo de 20 mm (3/4") y tendrd un disefio tal que permita un lanzado uniforme del
concreto,

Son dos tipos de mdquinas lanzadoras para mezcla seca:

1) La de doble cdmara de presién con vdlvulas de campana intermedia de accién
neumdtica. La mezcla seca se introduce en la cdmara superior, se cierra ésta y se
levanta la presién que abre la vdlvula de campana intermedia y deja pasar la mezcla
de la cdmara inferior; en éste se levanta a su vez la presién que cierra la védlvula
intermedia y la mezcla va alimentdndose bajo presidn a la tuberia de descarga,
mediante una rueda de cavidades. Mientras se efectia la operacién de descarga
se estd alimentando mezcla seca a la cdmara superior para empezar un nuevo ciclo.
Un buen operador puede lograr, con la ayuda de las dos cdmaras, una descarga
prdcticamente continua. Requiere entonces una continua atencion del operador, el
cual debe desenvolverse con destreza. Son cualidades de este tipo de mdquina su
robustez y el poco nimero de piezas delicadas o mdviles que se desgastan o

requieren frecuentemente mantenimiento.

2) El tipo revolver. La mezcla seca se alimenta continuamente a la tolva que corona
la parte superior de la mdquina, de ahi cae el cilindrico rotatorio tipo revolver que
consta de nueve o mds compartimentos cilindricos, donde se deposita la mezcla.
Cada carga de mezcla en cada compartimiento cae a través de una escotadura y al
pasar sobre el cuello de salida una corriente de aire a presién la impulsa hacia las
mangueras. Este tipo maneja agregado grueso mds fdcilmente que las del otro

tipo. Tiene, por otra parte, mds piezas de desgaste y suelen producir mds polvo.

3) Las primeras tienen motor neumdtico, las segundas pueden venir con motor

neumdtico o con motor eléctrico; por lo general el rendimiento es mayor con el
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motor neumdtico aunque el consumo de aire es considerable. Las del primer tipo
consumen 600 pies®/min. en tanto que algunos tipos de las segundas, de muy altas

revoluciones, consume cerca de 900 pies®/min.

4) Los rendimientos varian entre 6 y 9 m*/h. La distancia de envio varia mucho en
cada marca y tipo, pero puede llegar a 275 m horizontales y 92 m verticales. Para
grandes distancias conviene usar, en los tramos intermedios, tuberias de acero, en
lugar de mangueras, para reducir la friccion. También pueden conectarse en serie

dos mdquinas, para ganar distancia.

d) Lanzado del concreto

Una vez perforadas las anclas se perfilard el talud a la pendiente
correspondiente y alcanzando el primer nivel de anclaje, se procederad a perfilar una
caja de 6 cm. de profundidad y dimensiones de 1x1 m , cuyo centro coincida con la
posicion de las anclas. En las cajas labradas se colocardn tramos de 1x1 m de malla
electrosoldada 6x6-4/4, y en toda el drea del talud ya perfilado con la pendiente de
proyecto se colocard sobre el talud una malla de 6x6-4/4, fijada al talud mediante
varillas de + " y 0.3m de longitud, hincadas en una reticula de 2.5m de lado,
sobresaliendo del talud un trame de varilla igual al espesor que tendrd el concreto
lanzado, de tal manera que éstas funcionen como escantillén para regular el espesor
del concreto lanzado. Sobre la malla colocada en el sitio en que el ancla atravesard la
placa de concreto lanzado se podrdn dejar unos tramos de tubo PVC de 5" de didmetro
a fravés de los cuales se efectuardn las perforaciones en las que se instalardn las
anclas.

Colocada la malla en toda el drea estudiada se aplica una capa de concreto
lanzado de 6 cm. de espesor, en la parte inferior y superior del talud respectivamente
y 6 cm. mds en el punto de aplicacion del ancla donde se labro la caja de 1xlm. La

resistencia del concreto lanzado serd de 200 Kg. /cm.?.
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A continuacion se realizaran las perforaciones en que se instalardn las anclas

segn las especificaciones del Anexo III.

e) Mediciones de Control

Uno de los métodos de control de concreto lanzado es tomar muestras durante
la aplicacién y efectuar con ellas pruebas de compresion simple a diferentes tiempos,
por ejemplo, 24 horas, 48 horas y 28 dias; esta frecuencia podrd ser modificada de

acuerdo a los resultados que se obtengan.

El muestreo puede realizarse por medio de moldes de madera fijos sobre las
paredes para recoger el concreto que se acumula ahi durante la aplicacion y después
labrar las muestras necesarias. Estas muestras serdn representativas del concreto
lanzado en cuanto a dosificacién de acelerante, relacién agua - cemento y método de
aplicacion ( distancia y dngulo de lanzado, desperdicio por rebote, etc.). La frecuencia
del muestreo con que se tomen las artesas serd de una muestra por cada 50 m.” de
concreto lanzade producido, para ensayar corazones. Por cada edad se ensayardn
cuando menos dos corazones, aceptdndose que el concreto cumple con los requisitos
de resistencia si el promedio de los resultados es igual o mayor al 85% de la fijada

para cada edad y ningdn valor individual es menor al 75% de la misma.

Otro método de control del comportamiento del concreto lanzado es de la
instrumentacidn que bdsicamente consiste en la instalacion de extensémetros para
detectar los movimientos del terreno y celdas extensométricas (strain gages) y
cuerdas vibrantes para la medicion de movimientos y deformaciones en el
revestimiento de concreto lanzado.

Como meétodo de control, la instrumentacién descrita ayuda a detectar con

anticipacion movimientos y deformaciones que si progresaran pondrian en peligro la
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estabilidad de la obra. Cuando se detecta en una zona instrumentada una tendencia en
los movimientos y deformaciones, aunque de valores muy pequefios, deben efectuarse
las lecturas con mayor frecuencia para determinar el empleo de soportes adicionales y

verificar posteriormente el efecto de estas medidas correctivas.

En vista de que las mediciones son muy pequefias (en ocasiones son del orden de
la precisién de los instrumentos) deben instalarse y medirse instrumentos embebidos
en paneles testigos para poder descartar el efecto de las contracciones quimicas y

térmicas del concreto lanzado.

Dentro de nuestros alcances se han realizado un total de ocho pozos o calas para
observar las caracteristicas de los materiales existentes y mediante técnicas de
campo evaluar sus caracteristicas fisicas y mecdnicas, se realizaron secciones
topogrdficas de las condiciones actuales que tienen el talud de interés, asimismo se
colocaron algunas referencias topogrdficas para monitorear el comportamiento que

tienen actualmente la casa.

De acuerdo con los resultados obtenidos hasta el momento se establece lo

siguiente:

La longitud de las anclas serdan del orden de 12, 135, 16 y 19 m de acuerdo a
datos obtenidos, con esta longitud y de acuerdo a las caracteristicas del subsuelo son
adecuadas estas anclas.

Se deberdn perforar drenes adicionales sobre el muro de concreto lanzado con
el objeto de permitir el libre paso del agua que sea retenida en el respaldo del muro
anclado, dade que estos no estdn disefiados para soportar empujes hidrostaticos,

verificando que los drenes existentes funcionen adecuadamente, estos drenes
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deberdn ser perforaciones de 2" de didmetro minimo a cada 2.5 m fanto en el sentido

vertical como horizontal.

Presiones temporales sobre muros de concreto lanzado

e En la determinacidn de las presiones para el disefio e instalacidén de anclas se
considerd una excavacion con profundidad mdaxima de 16 m con taludes retenidos
por muros a base de concreto lanzado y anclas, una sobrecarga superficial
perimetral de 2.0 ton/m? en las colindancias con via pdblica, y con la construccién
colindante de un nivel, y se siguieron las recomendaciones establecidas en el
Manual de Disefio de Obras Civiles de la Comisién Federal de Electricidad, tomando
en cuenta los siguientes efectos:

¢ La presidn de la masa de suelo en condicién activa para la instalacidn y disefio de
anclas, obtenida como el producto acumulado del peso volumétrico total de los
materiales, por los espesores en que estos pueden considerarse del mismo valor,

afectados por el coeficiente de presidn de tierras activo.

* La accién de una sobrecarga uniformemente repartida actuando en la superficie
del terreno, en un drea rectangular contigua al muro, obteniéndose los esfuerzos
inducidos bajo el punto ubicado en la parte media lateral del drea, afectados por

el coeficiente de presidn de tierras activo.

» Para tomar en cuenta las solicitaciones sismicas, se determind una componente
horizontal expresada como el producto del peso de la masa deslizante por un

coeficiente sismico de 0.16.

Una vez calculados los valores de estos tres efectos se superponen,

obteniéndose la envolvente de presiones horizontales, la cual es transformada a la
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distribucion equivalente propuesta por Peck en la que el volumen de esfuerzos es igual
a una envolvente trapezoidal con base mayor igual a la profundidad de la excavacidn y

la base menor a 75% de dicha profundidad, y altura dada por la siguiente expresion:

h= 2A/(B+b)

donde :
h : presién horizontal mdxima
A : volumen de esfuerzo considerando la superposicion de las presiones
debidas al suelo, a la sobrecarga y al sismo.
B : profundidad mdxima de excavacién

b: 075B

Los cdlculos para dichas presiones asi como la memoria de calculo de las anclas

se encuentran en el Anexo ITI.
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ANEXO V
PRESUPUESTO PARA CONSTRUCCION DE ANCLAS Y
LANZADO DE CONCRETO
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PRESUPUESTO

A continuacién se presenta el Presupuesto referente a la construccién de

anclas, instalacién de malla electrosoldada y lanzado de concreto que se requiere para

la estabilizacidn de taludes en el predio ubicado en la calle de Maricopa de la colonia

Ndpoles.

Se consideraron dos alternativas la primera empleando torones y la segunda

empleando varillas de "13 " .

Alternativa 1 ( con torones).

No

CONCEPTO

Unid

CANT

P.U.

IMPORTE

1

Transporte de equipo y personal al
sitio de los trabajos y regreso al
almacén

Afine de talud para colocacién de malla
electrosoldada

Suministro y colocacion de malla
electrosoldada 6x6 - 6/6 en taludes
colindantes

Suministro, elaboracion y lanzado de
concreto en taludes colindantes de 6
cm. de espesor promedio a 4.5m de
altura f*c= 250 Kg./cm?

Ancla de 22 ton de capacidad con dos
torones de 13 mm x 12.0 m con
longitud efectiva de 9.0 m y 3.0 m de
longitud libre; incluye: barrenacion,
instalacién e inyeccion, poliducto, placa
repartidora y cufias

Lote

1

414

414

414

360

7,525.00

24.00

35.62

128.27

383.22

7,525.00

9,936.00

14,746.00

53,103.78

137,959.20



195

Ancla de 22 ton de capacidad con dos
torones de 13 mm x 16.0 m con
longitud efectiva de 12.0 m y 4.0 m de
longitud libre; incluye barrenacién,
instalacién e inyeccién, poliducto, placa
repartidora y cufias

Labrado, armado y colado de dado de
apoyo del ancla 1.0 x 1.0 x 0.1 m

Habilitado, cimbrado y colado de caja
de ajuste del queso y los torones

Tensado de anclas a carga mdxima de
22 toneladas

m 360
Pza. 60
Pza 60
Pza 60

374.55

254 34

171.00

345.00

134,838.00

15,260.40

10,260.00

20,700.00

Total $ 404,328.38

El importe de este presupuesto es de : $404,328.38 ( CUATROCIENTOS
CUATRO MIL TRESCIENTOS VEINTIOCHO PESOS 38/100 M.N. ) mds el 15% del
IVA,

ALTERNATIVA 2 ( CON VARILLA DE "1 § " ).

N°® CONCEPTO Unid CANT P.U. IMPORTE
1 Transporte de equipo y personal al
sitio ‘de los trabajos y regreso al it 1 7.525.00 7,525.00
almacén
2 Afine de talud para colocacién de malla
electrosoldada m? 414 24.00 9,936.00
3 Suministro y colocacién de malla
electrosoldada 6x6 - 6/6 en taludes m? 414 35 62 14,746.00

colindantes
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4  Suministro, elaboracion y lanzado de
concreto en taludes colindantes de 6
cm. de espesor promedic a 4.5m de m?® 414 128.27 53,103.78
altura f"c= 250 Kg./cm?®

5 Ancla de 22 ton de capacidad con
varilla de "1 " x 12.0 m con longitud
efectiva de 9.0 m y 3.0 m de longitud
libre: incluye: barrenacién, instalacién m 360 405.00 145,800.00
e inyeccién, poliducto, placa
repartidora y cufias

6 Ancla de 22 ton de capacidad con con
varilla de "1 $ " x 16.0 m con longitud
efectiva de 12.0 m y 4.0 m de longitud
libre: incluye barrenacién, instalacién e ™M 360 396.41 142,707.60
inyeccion, poliducto, placa repartidora
y cuias

7 Labrado, armado y colado de dado de
apoyo del ancla 1.0 x 1.0 x 0.1 m Pza. 60 254.34 15,260.40

8 Habilitado, cimbrado y colado de caja
de ajuste del queso y los torones Pza 60 171.00 10,260.00

9 Tensado de anclas a carga mdxima de
22 toneladas Pza 60 345.00 20,700.00

Total $ 420,038.78

El importe de este presupuesto es de : $420,038.78 ( CUATROCIENTOS VEINTE
MIL TREINTA Y OCHO PESOS 78/100 M.N. ) mds el 15% del IVA.

NOTAS

En la elaboracion de este presupuesto se ha considerado que se proporcionara

en el sitio de los trabajos sin costo alguno lo siguiente:
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— Accesos adecuados al equipo de perforacién
— Permisos y licencias de construccidn
- Trazo en campo de la ubicacion de las anclas

— Aguay energia eléctrica trifdsica de 220 volts.

Los tiempos en espera del equipo y personal se cobrardn como sigue:
- Equipo de lanzado de concreto $453.00/ HR.
- Equipo para anclaje $357.00/ HR.

En la elaboracidn de los precios unitarios se ha supuesto que los materiales por
perforar sean estables y que no se requerird el empleo de ademes o trabajos de

cementacién y reperforacion.
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el Distrito Federal . Edit. Trillas. 3™ Edicién.1998.

Bowles Joseph E. Manual de Laboratorio de Suelos en Ingenieria Civil. Edit. Mc
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Meyerhof, 6.G6. "Some Recent Research on the Bearing Capacity of
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TESIS:

De la Cruz Soto Benicio. Conceptos Bdsicos de los Diferentes Tipos de
Exploracion y Muestreo del Subsuelo. 2000,

De la Cruz Urzda José Luis. Sistema de Instrumentacion en la Construccién del
Cajon del metro Linea "A". 1994.

Gémez Flores Jesus Enrique. Pilas de Cimentacion para Puentes. 1994.

Medina Moro Edgar. Proceso Constructivo de Pilas y Pilotes . 2002

Romdn Espindola Juan . Estudio de Mecdnica de Suelos para un Salén de
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SITIOS WEB

http://www.anclasmineras.com/

http:/fwww.imcyc.comy/revista/1998/nov/aplicaciones.itm

http://www.obrasweb.com/
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