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INTRODUCCION

El Ingeniero Civil es un profesional que tiene diversos campos de accion los
cuales van desde la conceptualizaciéon de una idea, hasta convertir esta en una
realidad, por lo que la Ingenieria Civil ha dejado sentir permanentemente su
presencia en la evolucién de la humanidad, de tal forma que si resumimos en una

sola definicion lo que es#sta practica profesional tendriamos:

“La Ingenieria Civil es la ciencia que mediante su habilidad para aplicar los
conocimientos y principios cientificos, procura el aprovechamiento de las riquezas y
fuerzas de la naturaleza, creando una infraestructura tecnolégica y humanistica, en
beneficio de las necesidades materiales del hombre y la sociedad, para su confort,

seguridad, bienestar y progreso, en condiciones de maxima eficiencia y economia. “

De ahi que la sociedad haya responsabilizado al Ingeniero Civil del desarrollo
de sus ciudades, adaptando asi varias especialidades, dentro de las cuales se
encuentran: la hidraulica, la sanitaria, la geotecnia, las estructuras, la ingenieria de
sistemas y la construccién de las cuales se desprenden diversas ramas, siendo una de

las més loables el construir viviendas.

Debido al constante crecimiento de la Ciudad de México, hace indispensable
contar con suficientes espacios de uso habitacional, comercial, servicios y medios de
transporte. Para resolver este problema, el Gobierno y empresas privadas, se han
dado a la tarea de mejorar las condiciones sociales y econémicas de los habitantes del

pais; para ello se han creado planes rectores de crecimiento urbanistico e industrial.

Por tal razén las acciones ingenieriles se dirigen a estructurar integralmenté
todas las construcciones como columna vertebral del mismo. Por lo anterior, es
necesaria la busqueda constante por actualizar y optimizar el funcionamiento de los
sistemas de construccién en especial la excavaciéon que se requiere en un proyecto
determinado, a través del desarrollo de la tecnologia de punta, actualizacién de
procesos constructivos y optimizacién del rendimiento de los recursos humanos y

materiales.



Los conjuntos habitacionales de 3 a 5 niveles parecen ser la solucién ya que se
han desarrollado en los tltimos tiempos, para resolver el problema de la vivienda

econémica o de interés social.

Al dar esta solucion al problema de la vivienda de interés social se presenta
uno nuevo, que implica el tipo de cimentacién por utilizar que haga rentable y segura
a la edificacién. Este problema no es tan sencillo ya que el diseno y construccion de
cimentaciones en el Distrito Federal presenta dificultades muy superiores a las que
son usuales en otras ciudades. El disefiador debe estar familiarizado con otras
peculiaridades geotécnicas y sismicas del Valle de México. Para ello, es indispensable
contar con los conocimientos basicos de mecanica de suelos.

La estratigraffa y las propiedades de los materiales del subsuelo deben
investigarse con todo detalle para disefar correctamente las cimentaciones y las

superestructuras.

No hay que perder de vista que toda construccion se debe apoyar en el suelo
por medio de una cimentacién apropiada ademas de que los elementos de la
subestructura no podran desplantarse sobre tierra vegetal o sobre materiales de
relleno. Solo en casos particulares se aceptara cimentar sobre rellenos controlados,
cuando se demuestre que estos cumplen con los requisitos definidos en el
Reglamento de Construccién para el Distrito Federal.

El predio de interés se localiza en la Zona III (Zona de Lago), segtn la
regionalizacién del subsuelo considerada por el Reglamento de Construccién del
Distrito Federal, a la que corresponde un coeficiente sismico de 0.4

En el caso de los conjuntos habitacionales de 3 a 5 niveles en el Distrito Federal,
la cimentacién esta en funcién de la preconsolidacién de los depésitos arcillosos, pero
en general lo recomendable para estas edificaciones que pueden transmitir
sobrecargas al subsuelo altas en areas extensas, cuando se localizan en la zona
lacustre de la ciudad, y si el nivel fredtico no es muy somero, es recurrir a la
cimentacion compensada con excavaciones someras formadas por un cajén de



cimentacion formadas a base de trabes y losas, de concreto reforzado. Ademas, con
este tipo de cimentacién los asentamientos por consolidacion tienen rangos
admisibles y por lo tanto son tolerables, reduciendo los efectos de los sismos en la
estructura proyectada, dependiendo de las caracteristicas de preconsolidacion del

subsuelo.

El principio fundamental de este tipo de cimentaciones es bastante simple; con
los cajones de cimentacion se busca minimizar el incremento neto de carga aplicado al
subsuelo mediante excavacion del terreno, desplantado a una profundidad tal que el
peso de suelo excavado iguale al peso de la estructura, de manera que el suelo al
nivel de desplante, no perciba ninguna presion en afadidura a la originalmente
existente como consecuencia de la compensacion efectuada, es decir el peso del suelo

desalojado es sustituido por un peso semejante y que compense a la estructura.

En el analisis de este tipo de cimentacion se deben considerar las siguientes
acciones:
e Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad méaxima
e (Combinacion de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad instantdnea

e Combinacion de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad media

Para el calculo del incremento de cargas transmitido por este tipo de
cimentacion y la revision del estado limite de servicio (asentamientos), el peso de la
estructura a considerar sera: la suma de la carga muerta mas la carga viva con
intensidad media incluyendo el peso propio de la cimentacién, menos el peso total

del suelo excavado; esta combinacion serd afectada por un factor de carga unitario.

De acuerdo al valor que alcance la carga neta aplicada al suelo en la base del
cajon resulte positivo, nulo o negativo, la cimentacion se denomina parcialmente
compensada, compensada o sobrecompensada, respectivamente. Comparando la
presion total transmitida en forma permanente por la estructura w con el esfuerzo
total inicial al nivel de desplante P4, se determinan las condiciones de trabajo de la

cimentacion;



Cimentacion parcialmente compensada w>Py

Cimentacion compensada w=Py
Cimentacién sobrecompensada w<Py
Donde:
_W
A
P, =D,

Wg:  Carga permanente (acciones permanentes mas acciones variables con

intensidad media)

A:  Area de cimentaciéon
Y: Peso volumeétrico total representativo del suelo desde la superticie hasta
Dy

D¢ Profundidad de desplante

Cuando se requiere excavar por debajo del nivel fredtico para lograr la
compensacion de la estructura, es necesario contar con un sistema de abatimiento
durante la construccion; ademds de permitir excavar en seco, el sistema de bombeo

incrementa la estabilidad y disminuye las expansiones y el asentamiento subsecuente.

Los cajones de cimentacion parcialmente compensados son aquellos en donde
el peso de la tierra excavada compensa uUnicamente una parte del peso de la
estructura, en tanto que el resto de la carga se transmite al suelo de apovo, y que es
permitido por la capacidad de carga de este, tratando de obtener asentamientos con
valores dentro de los limites tolerables para la estructura de que se trate. En el caso
de que no lo permita la capacidad de carga y los asentamientos producidos resulten
fuera de los limites permisibles, es comun la utilizacion de una cimentacién mixta

complementada con pilotes.



Sin embargo, como el proceso de carga no es simultineo con el de descarga,
resultado de la excavacion, tienen lugar expansiones en el fondo de esta, que se
traducen en asentamientos cuando, por efecto de la carga de la estructura, dicho
fondo regrese a su posicion original. Asi, los problemas principales de una
cimentacién compensada emanan de la excavacion necesaria, generalmente profunda

pero limitada también por el costo que esta representa.

Para el ingeniero interesado en el disefio y construccion de cimentaciones, las
propiedades fisicas de de los suelos, tales como peso unitario, permeabilidad,
resistencia el esfuerzo cortante, compresibilidad e interacciéon con el agua, son de

primordial importancia.

Para el disefio final de estructuras importantes, el estudio debe ser
complementado por pruebas de laboratorio que determinan las caracteristicas de

compresibilidad.

Primeramente se debe definir el método mas apropiado para realizar la
exploracion y muestreo, aunque en general se nota una marcada tendencia a usar el
sondeo de penetracion estindar, o sea, extraccion de muestras alteradas y
determinacion del ntimero de golpes; el registro del tipo de suelo mediante
identificacién de campo se complementa con determinaciones de contenido de agua
, en ciertos casos, limites de Atterberg. Es compresible que este método sea el mas
empleado, por la facilidad de realizacién, la sencillez del equipo requerido y la
rapidez de ejecucion. Pero debe advertirse que sus alcances son limitados por las
siguientes razones: los materiales muestreados estin fuertemente alterados; las
fronteras entre estratos quedan mal definidas; es facil perder una capa blanda
intercalada entre otras duras; la presencia de gravas causa el taponamiento del
muestreador y consecuentemente el desplazamiento del suelo hacia el exterior
distorsionando el registro de golpes; y no menos importante, debido a las desventajas
del método antes mencionadas, es frecuente que la operacion quede a cargo de
personal no capacitado. Es por estas razones que ademas la utilizacion del
penetrometro estandar se recomienda la obtencién de muestras inalteradas con tubos

de pared delgada (tipo Shelby) y someterlas a los ensayes convencionales



(compresion simple, compresion triaxial UU y CU, ademas de la determinacion de

propiedades indice).

De acuerdo a las recomendaciones antes mencionadas se hicieron los ensayes
de laboratorio correspondientes, de donde se obtuvieron los parametros para
seleccionar la alternativa de cimentacion mas adecuada y realizar su revision para
que se encuentre dentro de los lineamientos establecidos por el reglamento de

construcciones.

En seguida se presenta una breve resena del contenido de cada capitulo del

presente trabajo de tesis:
e CAPITULO 1 ANTECEDENTES.

Se realiza una descripcion del predio de interés, definiendo las colindancias del
terreno y su ubicacién, ademds se hace una breve descripcion del proyecto
arquitectonico, incluyendo algunos planos y croquis que facilitan la comprension de

lo descrito.
e CAPITULO II EXPLORACION Y MUESTREQ DEL SUBSUELO.

Se establecen los lineamientos que marca el Reglamento de Construcciones
para el Distrito Federal acerca de examinar las condiciones presentes y del pasado
que afectaron al predio o lote en cuestion. También se definen los tipos de
exploracién y muestreo que se emplearon, asi como la descripcion de cada uno de los

procedimientos e instrumentos empleados en estos trabajos.
e CAPITULO IIT PRUEBAS DE LABORATORIO.
Se presentan los resultados obtenidos de las pruebas de campo y de laboratorio

realizadas tales como: clasificacion en forma visual y al tacto en estado hiamedo y

seco mediante pruebas del Sistema Unificado de Clasificaciéon de Suelos, contenido



natural de agua, limites de consistencia, densidad de s6lidos, ensayes de compresion

axial y triaxial, pruebas de consolidacion estandar y granulometria.

e« CAPITULO IV CARACTERISTICAS FISICAS Y ESTRATIGRAFICAS DEL
SUBSUELOQO.

Se describe la zonificacion geotécnica en que se divide actualmente el Valle de
México, asi como se define la zona geotécnica en que se encuentra el predio y la
secuencia estratigrafica del subsuelo encontrada en el sitio de interés de acuerdo a los

sondeos realizados.
e CAPITULOV ANALISISY ALTERNATIVA DE CIMENTACION.

Se define el tipo de cimentacién mas adecuado de acuerdo a los resultados
obtenidos en las pruebas de campo y de laboratorio, asi como los célculos
correspondientes para el dimensionamiento y revision de dicha subestructura, bajo el
estado limite de falla y el estado limite de servicio, que deberan satisfacer estas dos

condiciones para que la cimentacion sea estable.
e CAPITULO VI PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO.

Se hace una descripcion del proceso constructivo que se debe seguir para la
correcta realizacion de la excavacion y las medidas de seguridad necesarias que se

deben tener en esta para garantizar la seguridad durante esta etapa.
e CAPITULO VII CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

Se hace una resena de los resultados obtenidos y las recomendaciones que se

hacen en cuanto al tipo de cimentacion propuesta.

En el ANEXO I se presentan los trabajos de campo, en los cuales se muestran
los perfiles estratigraficos obtenidos con el sondeo de cono eléctrico, sondeo de

muestreo selectivo y pozo a cielo abierto.



En el ANEXO Il se presentan los resultados obtenidos a través de las pruebas

de laboratorio realizadas tales como: prueba triaxial UU, pruebas de consolidacion

estandar.

Finalmente se indican las CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES en las
cuales se indican los comentarios finales al proyecto, asi como la recomendacion de la

cimentacion a elegir en base a los estudios y andlisis previos, asf como sugerencias.
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I ANTECEDENTES

El predio de interés que se analiza en esta tesis, tiene una superficie
rectangular de 494 m? y se ubica en la calle de Bélgica N° 216, colonia Portales,
delegacion Benito Juarez, México Distrito Federal. En la figura 1.1 se muestra la

localizacion del predio de interés.
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Figural.l  Localizacion del predio de interés

Colinda al norte con un edificio de planta baja y dos niveles, al sur con una
casa de un nivel al oriente con la calle Bélgica y al poniente con un terreno sin

construccion.
En la totalidad del area se construira un edificio habitacional de vivienda del

tipo interés social, que contara con un semisotano, planta baja y cinco niveles.

Estructuralmente estara resuelto con muros de carga y losas de concreto reforzado.



En la figura 1.2 se muestra una planta arquitecténica al nivel del semisétano vy

en la figura 1.3 se muestra un corte vertical esquematico.
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Figural2  Planta arquitect6nica al nivel del semis6tano
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Figural3 Corte vertical

El semis6tano tiene un nivel de -2m con respecto a la calle de Bélgica.

En esta tesis se realizara a partir del conocimiento que se tiene de la zona y de
los resultados que se obtuvieron de los trabajos de campo, la estratigrafia del sitio y el
tipo de cimentacién mds conveniente para el inmueble, asi como su profundidad de
desplante, la capacidad de carga admisible estitica y sismica del suelo de
sustentacion y los asentamientos que se desarrollaran en la masa de suelo por las

cargas generadas.
También se dard el procedimiento constructivo para la cimentacién, todo ello

cumpliendo con los requerimientos del Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal.
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II EXPLORACION ¥ MUESTREO DEL SUBSUELO

Reconocimiento del sitio

El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal establece la necesidad
de examinar las condiciones presentes y del pasado que afectaron al predio o lote en

cuestion.

En el area del Distrito Federal, parte integrante del Valle de Meéxico, las
caracteristicas estratigraficas y propiedades de los suelos hasta la profundidad de
interés para el especialista en geotecnia pueden variar notablemente, desde terrenos
firmes o poco deformables y resistencia al corte relativamente alta, hasta zonas
ubicadas en el fondo de los antiguos lagos (Texcoco, Xochimilco y Chalco), donde se
encuentran estratos de suelos arcillosos y limosos muy compresibles y de baja
resistencia al corte asi como pequefios valles en las sierras de Guadalupe y Las Cruces

tapizados por depésitos edlicos de arena mediana a fina en estado suelto.

Si a tan diversa condicién natural se agregan las alteraciones producidas por el
hombre (sobrecargas, minado, explotacién de acuiferos) es obvio concluir que la
disposicion reglamentaria no se resuelve con un simple examen de las construcciones
que rodean el predio. Los casos que se mencionen a continuacién dan una idea de la
extensiéon de las averiguaciones necesarias para conocer los factores que puedan
condicionar el disefio de la cimentacién del nuevo inmueble y explicar, en su caso el

comportamiento inesperado del mismo después de terminada la construccién.

En la figura II.1 se muestran las porciones del Distrito Federal cuyo subsuelo se
conoce aproximadamente en cuanto a la zonificacién definida en el articulo 219 del
Reglamento (Art, 219.: Para fines de este Titulo, el Distrito Federal se divide en tres
zonas con las siguientes caracteristicas generales

Zona 1. Lomas, formada por rocas o suelos generalmente firmes que fueron
depositados fuera del ambiente lacustre, pero en los que pueden existir,
superficialmente o intercalados, depésitos arenosos en estado suelto o cohesivos
relativamente blandos. En esta zona es frecuente la presencia de oquedades en rocas y

de cavernas y taneles excavados en suelo para explorar minas de arena;
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Zona II. Transicion, en la que los depésitos profundos se encuentran a 20 m de
profundidad, o menos, y que estd constituida predominantemente por estratos
arenosos y limoarenosos intercalados con capas de arcilla lacustre; el espesor de estas

es variable entre decenas de centimetros y pocos metros, y

Zona III. Lacustre, integrada por potentes depositos de arcilla altamente
compresible, separados por capas arenosas con contenido diverso de limo o arcilla.
Estas capas arenosas son de consistencia firme a muy dura y de espesores variables
de centimetros a varios metros. Los depoésitos lacustres suelen estar cubiertos
superficialmente por suelos aluviales y rellenos artificiales; el espesor de este

conjunto puede ser superior a 50 m.

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 las Normas Técnicas Complementarias. En caso de edificaciones ligeras
o medianas, cuyas caracteristicas se definan en dichas Normas, podréd determinarse la
zona mediante el mapa incluido en las mismas, si el predio esta dentro de la porcién
zonificada; los predios ubicados a menos de 200 m de las fronteras entre dos de las

zonas antes descritas se supondran ubicados en la mas desfavorable).

En caso de discrepancia entre el mapa y los resultados de las exploraciones
directas del subsuelo se adoptarén estos tltimos para los fines de dicho articulo.
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Figura I1.1 Zonificaciéon geotécnica de la ciudad de México
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En la porcién de la zona I no cubierta por derrames basélticos, los estudios se
iniciaran con un estudio detallado del lugar donde se localice el predio, asi como de
las barrancas, cafiadas o cortes cercanos al mismo, para investigar la existencia de
bocas de antiguas minas o de capas de arena, grava y materiales pumiticos que
hubieran podido ser objeto de explotacién subterranea en el pasado. El
reconocimiento debera complementarse con los datos que proporcionen habitantes
del lugar y la observacién del comportamiento del terreno y de las construcciones
existentes asi como del analisis de fotografias aéreas antiguas. Se determinara en
particular si el predio fue usado en el pasado como deposito de desechos o fue
nivelado con rellenos colocados sin compactacioén. Se prestara asi mismo atencion a la
posibilidad de que el suelo natural esté constituido por depoésitos de arena en estado
suelto o por materiales finos cuya estructura sea inestable en presencia de aguas o
bajo carga. En los suelos firmes se buscaran evidencias de grietas que pudieran dar
lugar a inestabilidad del suelo de cimentacién, principalmente, en laderas abruptas.
Se prestara también atencién a la posibilidad de erosién diferencial en taludes o
cortes debido a variaciones de grado de cimentaciéon de los materiales que los
constituyen. En las zonas de derrames basalticos, ademas de localizar los materiales
volcanicos clasticos sueltos y las grietas superficiales que suelen estar asociados a
estas formaciones, se buscaran evidencias de oquedades subterraneas de grandes
dimensiones dentro de la lava. Se tomara en cuenta que en ciertas areas del Distrito
Federal, los derrames basélticos yacen sobre materiales arcillosos compresibles.

En la zona II la exploracién del subsuelo se planeara tomando en cuenta que suele
haber irregularidades en el contacto entre diversas formaciones asi como variaciones

importantes en el espesor de suelos compresibles.

En las zonas Il y III, ademéas de obtener datos completos sobre las construcciones
vecinas existentes, se revisara, como lo especifica el articulo 220 (Art. 220. las
investigaciones del subsuelo del sitio mediante exploracién de campo y pruebas de
laboratorio deberd ser suficiente para definir de manera confiable los parametros de
diseno de la cimentacion, la variacién de los mismos en la planta del predio y los
procedimientos de edificacién. Ademas, debera ser tal que permita definir:
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I. En la zona I a que se refiere el articulo 219 del Reglamento, si existen en
ubicaciones de interés materiales sueltos superficiales, grietas, oquedades naturales o

galerias de minas, y en caso afirmativo su apropiado tratamiento, y

II. En las zonas 11 y 111 del articulo mencionado en la fraccién anterior, la existencia
de restos arqueoldgicos cimentaciones antiguas, grietas, variaciones fuertes de
estratigrafia, historia de carga del predio o cualquier otro factor que pueda originar
asentamientos diferenciales de importancia, de modo que todo ello pueda tomarse en
cuenta en el disefio). La historia de cargas soportadas previamente por el suelo del
predio y areas circundantes. Se buscaran evidencias de rellenos superficiales recientes
o antiguos. Por otra parte se investigara si existen antecedentes de grietas profundas
en el predio o de cimentaciones que hayan sido abandonadas al demoler

construcciones anteriores.

Las investigaciones minimas de subsuelo a realizar para cumplimiento del
articulo 220 del Reglamento seran las que se indican en la Tabla I. No obstante, la
observancia del niimero y tipo de investigaciones indicadas en esta tabla no liberara
al responsable de obra de la obligacion de realizar todos los estudios adicionales
necesarios para definir adecuadamente las condiciones del subsuelo. Las
investigaciones requeridas en el caso de problemas especiales serdn generalmente

muy superiores a las indicadas en la Tabla I.
Para la aplicacién de la Tabla I, se tomara en cuenta lo siguiente:

a) Se entendera por peso unitario medio de una estructura la suma de la carga
muerta y de la carga viva con intensidad media al nivel de apoyo de la
subestructura, dividida entre el 4rea de la proyeccién en planta de dicha
subestructura. En edificios formados por cuerpos con estructuras desligadas,

cada cuerpo debera considerarse separadamente.
b) El nimero minimo de exploraciones a realizar (pozos a cielo abierto o sondeos

segin lo especifica la Tabla I) serd de uno por cada 80 m o fraccion del

perimetro o envolvente de minima extensién de la superficie cubierta por la
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d)

construccién en las zonas 1 y 1I, v de una por cada 120 m o fraccion de dicho
perimetro en la zona Iil. La profundidad de las exploraciones dependera del
tipo de cimentacion y de las condiciones del subsuelo pero no serd inferior a
dos metros sobre el nivel de desplante, salvo si se encuentra roca sana y libre
de accidentes geoldgicos o irregularidades a profundidad menor. Los sondeos
que se realicen con el proposito de explotar el espesor de los materiales
compresibles en las zonas Il y Il deberdn, ademas penetrar el estrato
compresible y, en su caso, las capas compresibles subyacentes si se pretende

apoyar pilotes o pilas en dicho estrato.

Los procedimientos para localizar galerias de minas y otras oquedades
deberan ser directos, es decir basados en observaciones y mediciones en las
cavidades o en sondeos. Los métodos indirectos solamente se emplearan como

apoyo de las investigaciones directas.
Los sondeos a realizar podran ser de los tipos indicados a continuacion:

Sondeo con recuperacién continua de muestras alteradas mediante la
herramienta de penetracion estandar. Serviran p’ara evaluar la consistencia o
capacidad de los materiales superficiales de la zona 1 y de los estratos
resistentes de las zonas II y Il con objeto de obtener un perfil continuo del
contenido de agua. No sera aceptable realizar pruebas mecanicas usando

especimenes obtenidos en dichos sondeos.

Sondeos mixtos con recuperacion alternada de muestras inalteradas y
alternadas en las zonas Il v III. Solo las primeras seran aceptables para
determinar propiedades mecanicas. Las profundidades de muestreo inalterado
se definirdn a partir de perfiles de contenido de agua, determinados
previamente mediante sondeos con recuperacion de muestras alteradas, o bien

con los de resistencia de punta obtenidos con sondeos de penetracion de cono.
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e Sondeos de verificacion estratigrafica, sin recuperacion de muestras,
recurriendo a la penetracién de un cono mecanico o eléctrico u otro dispositivo

similar con objeto de extender los resultados del estudio a un area mayor.

e Sondeos con equipo rotatorio y muestreadores de barril. Se usaran en los
materiales firmes y rocas de la zona I a fin de recuperar niicleos para
clasificacién y para ensayes mecanicos, siempre que el diametro de los mismos

sea suficiente.

e Sondeos de percusién o con equipo ticonico. Serdn aceptables para identificar

tipo de material o descubrir oquedades.

Las propiedades indice relevantes de las muestras alteradas e inalteradas se
determinaran siguiendo procedimientos generalmente aceptados para este tipo de
pruebas. El nimero de ensayes realizados debera ser suficiente para poder clasificar
con precision el suelo de cada estrato. En materiales arcillosos se haran por lo menos
tres determinaciones de contenido de agua por cada metro de exploracién y en cada

estrato individual identificable.

Las propiedades mecénicas (resistencia y deformabilidad al esfuerzo cortante y
compresibilidad) e hidrdulicas (permeabilidad) de los suelos se determinaran, en su
caso, mediante procedimientos aceptados de laboratorio o campo. Las muestras de
materiales cohesivos ensayadas serdn siempre de tipo inalterado. Para determinar la
compresibilidad se recurrird a pruebas de consolidacién unidimensional y para la
resistencia al esfuerzo cortante, a las pruebas que mejor representan las condiciones
de drenaje y variacién de cargas que se desea evaluar. Cuando se requiera, las
pruebas se conducirdn de modo que permitan determinar la fluencia de la saturacién,
de las cargas ciclicas y de otros factores significativos sobre las propiedades
mecénicas estaticas y dinamicas de los materiales ensayados. Se realizaran por lo
menos dos series de pruebas de resistencia y de consolidacién en cada estrato de
identificacion de interés para el analisis de la estabilidad o de los movimientos de la
construccion. Sera aceptable la estimacién de propiedades mecénicas basadas en
resultados de penetracién de cono, veleta o algtin otro ensaye de campo. Si sus
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resultados se han correlacionado confiablemente con los de pruebas convencionales
para los suelos de que se trate. A fin de especificar y controlar la compactacién de los
materiales cohesivos empleados en rellenos, se recurrira a la prueba Proctor estandar.
En el caso de materiales compactados con equipo muy pesado, se recurrird a la
prueba Proctor modificada o a otra prueba equivalente. La especificacién y control de
compactacion de materiales no cohesivos se basaran en el concepto de compacidad

relativa.
Tabla I. requisitos minimos para la investigacién del subsuelo
A. Construcciones ligeras o medianas de poca extensién y con excavaciones
someras. Son de esta categoria las edificaciones que cumplen los siguientes
requisitos:

Peso unitario de la estructura w<5¢/m’

Perimetro de la construcciéon P <80m en las zonas Iy Il o P <120men la zona III.

Profundidad de desplante D, <2.5m.

Zonal

1. Deteccién por procedimientos directos, eventualmente apoyados en métodos

indirectos, de rellenos sueltos, galerias de minas, grietas y otras oquedades.

2. Pozos a cielo abierto para determinar la estratigrafia y propiedades de los

materiales y definir la profundidad de desplante.
3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento un incremento neto de

presion mayor de 8 t/m?, el valor recomendado debera justificarse a partir de

resultados de las pruebas de laboratorio o de campo realizadas.
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Zona Il

1. Inspeccién superficial detallada después de limpieza y despalme del predio

para deteccion de rellenos sueltos y grietas.

2. Pozos a cielo abierto o sondeo para determinar la estratigrafia y las
propiedades indice de los materiales del subsuelo y definir la profundidad de

desplante.

3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento un incremento neto de
presién mayor de 5 t/m?, bajo zapatas o de 2 t/m? bajo cimentacién a base de
losa continua, el valor recomendado debera justificarse a partir de resultados de

las pruebas de laboratorio o de campo realizadas.

Zona III.

1. inspeccion superficial detallada para deteccién de rellenos sueltos y grietas.

2. Pozos a cielo abierto complementados con exploracién méas profunda para
determinar la estratigrafia y propiedades de los materiales y definir la
profundidad de desplante.

3. En caso de considerarse en el disefio del cimiento un incremento neto de
presion mayor de 4 t/m?, bajo zapatas o de 1.5 t/m? bajo cimentaciones a base
de losa general, el valor recomendado debera justificarse a partir de resultados
de pruebas de laboratorio o de campo realizadas.

B. construcciones pesadas, extensas o con excavaciones profundas.

Son de esta categoria las excavaciones que tienen al menos una de las siguientes
caracteristicas:

Peso unitario medio de la estructura w>5t/m2.



Perimetro de la construccién P>80m en las zonas I y II o0 P>120m en la zona III
Profundidad de desplante D¢> 2.5m.

Zonal

1. Deteccién por procedimientos directos, eventualmente apoyados en métodos

indirectos de rellenos sueltos, galerias de minas, grietas y otras oquedades.

2. Sondeos o pozos profundos a cielo abierto para determinar la estratigrafia y
propiedades de los materiales y definir la profundidad de desplante. La
profundidad de la exploracion con respecto al nivel de desplante sera al menos
igual al ancho en planta del elemento de cimentacion, pero debera abarcar todos
los estratos sueltos o compresibles que puedan afectar el comportamiento de la

cimentacién del edificio.
Zona II

1. Inspeccién superficial detallada después de limpieza y despalme del predio

para deteccion de rellenos sueltos y grietas.

2. Sondeos con recuperacion de muestras inalteradas para determinar la
estratigrafia y propiedades indice y mecanica de los materiales del subsuelo y
definir la profundidad de desplante. Los sondeos permitirdn definir un perfil
estratigrafico continuo con la clasificaciéon de los materiales encontrados y su
contenido de agua. Ademds se obtendran muestras inalteradas de los estratos
que puedan afectar el comportamiento de la cimentacién. Los sondeos deberan
realizarse en namero suficiente para verificar la homogeneidad del subsuelo en

el predio o definir sus variaciones dentro del drea estudiada.

3. En caso de cimentaciones profundas, investigacion de la tendencia de los

movimientos del subsuelo debidos a consolidacién regional y determinacién de



las condiciones de presion del agua en el subsuelo, incluyendo deteccion de

mantos acuiferos colgados arriba del nivel méaximo de excavacion.

Zona III

1. Inspecci6n superficial detallada para deteccién de rellenos sueltos y grietas.

2. Sondeos para determinar la estratigrafia y propiedades indice y mecanica de
los materiales y definir la profundidad de desplante. Los sondeos permitiran
definir un perfil estratigrafico continuo con la clasificacién de los materiales
encontrados y su contenido de agua. Ademas se obtendran muestras inalteradas
de los estratos que puedan afectar el comportamiento de la cimentacién. Los
sondeos deberan realizarse en niimero suficiente para verificar la homogeneidad
del subsuelo en el predio o definir sus variaciones dentro del area estudiada.

3. En caso de cimentaciones profundas, investigacién de la tendencia de los
movimientos del subsuelo debidos a consolidacion regional y determinacion de

las condiciones de presion del agua en el subsuelo.

En relacién a lo mencionado anteriormente y de acuerdo con la zonificacién
geotécnica de la Ciudad de México, el predio en estudio se ubica en la Zona de Lago
Centro I, Se caracteriza por los grandes espesores de arcillas blandas de alta
compresibilidad, que subyacen a una costra superficial endurecida por secado y de
espesor variable. Esta asociada el sector no colonial de la ciudad que se desarrollo a
principios de este siglo, y ha estado sujeto a sobrecargas generadas por
construcciones pequefas y medianas; las propiedades mecanicas del subsuelo en esta

zona representan una condicién intermedia entre el Lago Virgen y Lago Centro II.
Trabajos de campo.

Para definir correctamente la estratigrafia y las caracteristicas de los materiales del

subsuelo del predio en estudio se realizaron los siguientes sondeos:



e 1Sondeo de Cono Eléctrico (SCE-1) a 26.6 m de profundidad
¢ 1 Sondeo de Muestreo Selectivo (SMS-1) a 20.8 m de profundidad
e 2 Pozos a Cielo Abierto (PCA-1 y 2) a 27 y 2.8 m de profundidad con

obtencién de una muestra cabica inalterada.

Sondeo de Cono Eléctrico

El objetivo de este tipo de sondeos es determinar la variacién con la profundidad
de la resistencia a la penetracién de punta y friccién del cono; la interpretacion de
estos parametros permite definir con precision cambios en las condiciones
estratigraficas del sitio y estimar la resistencia al corte de los suelos mediante

correlaciones empiricas.
Cono Eléctrico.

Es una celda de carga con dos unidades sensibles instrumentadas con
deformoOmetros eléctricos (strain gages); usualmente tiene 2 ton de capacidad de
carga y resolucién de + 1kg, pero en el caso de suelos duros podrd alcanzar una
capacidad de 5 ton y resolucién de * 2kg; dicho instrumento generalmente tiene 3.6
cm de diametro exterior, aunque para suelos blandos se han utilizado hasta de 7.0 cm.

Como se muestra en la figura I1.2

La senal de salida del cono se transmite con cables a la superficie, la recibe un
aparato receptor y la transforma en sefal digital, impresién numérica o directamente

en una gréfica.
Mecanismo de Carga.

El cono se hinca en el suelo empujandolo con una columna de barras de acero
usualmente de 3.6cm de didmetro exterior, por cuyo interior sale el cable que lleva la
senal a la superficie. La fuerza necesaria para el hincado se genera con un sistema

hidraulico con velocidad de penetracién controlada.
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FIGURA II.2 CORTE TRANSVERSAL DEL PENETROMETRO ELECTRICO

Operacion del Equipo. La velocidad del hincado del cono es usualmente de
2cm/s; sin embargo, en la norma tentativa (ASTM D3441-75T para operacion del
cono eléctrico) se propone de 1 a 2cm/s +25%. Para las arcillas de la Ciudad de
México se ha adoptado 1cm/s porque asi se controla mejor la prueba; sin embargo es
admisible operar con 2cm/s, sabiendo que se obtienen valores ligeramente mas altos;
sin embargo, es muy importante que durante la prueba la velocidad de penetracién se
mantenga constante, ya que es inevitable que en las capas duras el cono pierda
velocidad de penetracion y que al pasarlas se acelere.



Sondeo de Muestreo Selectivo.

El objetivo del empleo de tubos abiertos de pared delgada (conocidos como tubos
Shelby) permite obtener muestras del subsuelo relativamente inalteradas. Para fines
practicos esta técnica debe aplicarse selectivamente para suministrar al laboratorio
especimenes, en los cuales se determinen las caracteristicas de resistencia y

compresibilidad de que se requieren para el disefio geotécnico de detalle.

Descripcion del Muestreador. El muestreador esta constituido por un tubo de
acero o latén, con el extremo inferior afilado y unido en la parte superior con la
cabeza muestreadota, a su vez montada al final de la columna de barras de
perforacion, con las que se hinca al muestreador desde la superficie, como se muestra

en la figura I1.3
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FIGURA II.3 MUESTREADOR DE PARED DELGADA CON VALVULA ESFERICA DE PIE.



En la figura I1.3 presenta los dos tipos de unién tubo-cabeza usuales: el primero
con tres tornillos opresores allen y el segundo con cuerda repujada, que ha probado
ser mas confiable que el primero, atin operando en suelos duros. La cabeza tiene
perforaciones laterales y una valvula esférica de pie que abre durante la etapa de
hincado, para permitir el alivio de la presién del interior del tubo. Posteriormente se
cierra para proteger la muestra de las presiones hidrodinamicas que se generan

durante la extraccion del muestreador.

La figura II.4 corresponde a un muestreador con valvula deslizante, en el que se
sustituye la vélvula esférica de los muestreadores anteriores por un mecanismo. El
cople de unién a la columna de barras de perforacion tiene un tramo cuadrado al que
se enrosca una barra circular que termina en una ampliacién con un aro sello; en
dicha barra desliza la pieza a la que se fija el tubo muestreador y que tiene
perforaciones para la extraccion del fluido de perforacién del interior del tubo.

WUnion con cuerce

FIGURA II.4 MUESTREADOR DE PARED DELGADA CON VALVULA DESLIZANTE
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En la figura IL5 y IL6 se anotan las dimensiones que necesariamente deben
satisfacer estos muestreadores para los diametros usuales de 7.5 y 10cm, de los que
anicamente deben usarse los de 10cm, sobre todo cuando se hagan pruebas de

consolidacién que requieran especimenes de 8cm de diametro.

Otro cuidado que se debe tener con este muestreador es el de pintarlo
interiormente para reducir la corrosion de la lamina que induce cambios
fisicoquimicos en el suelo muestreado. Una alternativa para eliminar la corrosion y
reducir ademas la friccién tubo-suelo al extraer las muestras, es recurrir a tubos de
aluminio o de plastico PVC: la solucién mas factible es un muestreador de acero con

camisa interior de aluminio o plastico y zapata de acero en su extremo de ataque.
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Operacion del Equipo.

Las muestras de suelos blandos que se obtienen con tubos Shelby, utilizando
técnicas de perforacién a rotacion o por lavado, frecuentemente resultan fisuradas,
observandose facilmente por la bentonita o azolve que penetra en ellas. Las muestras
fisuradas no son ttiles para obtener confiablemente las propiedades mecénicas de

esos suelos.

Para reducir la influencia que induce la técnica de perforacién, se requiere el
empleo de la porteadora-rimadora, combinando su aplicacién con la broca de aletas,

de acuerdo con la siguiente secuencia:

a) Perforar con la broca de aletas hasta llegar 1.0 m arriba de la profundidad de
muestreo.
b) Perforar con la porteadora-rimadora el tramo faltante de 1.0 m.

¢) Muestrear con el tubo de pared delgada.

El muestreador Shelby se debe hincar con una velocidad constante entre 15 y
30cm/s una longitud de 75cm; esto es, queda sin muestra una longitud minima de
15cm, 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; en
seguida se corta la base del espécimen girando dos vueltas el muestreado, se saca el

exterior y se limpian sus extremos y se identifica el tubo.
Pozo a cielo abierto
El pozo a cielo abierto permite:
a) Observar directamente las caracteristicas estratigraficas del suelo
b) Rescatar muestras inalteradas de los estratos principales.
Esta técnica de exploracién y muestreo es particularmente recomendable en suelos

secos y duros, como los de la costra superficial de la zona de lago y los depésitos de

lomas y de algunas transiciones, aunque también se puede realizar en suelos blandos
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v con nivel freatico, tomando en cuenta las condiciones necesarias en los sistemas de

bombeo.

Equipo necesario.
Se requiere equipo para la excavacion del pozo y labrado de las muestras

inalteradas; la excavacién puede hacerse con herramienta manual o con maquinas
perforadoras capaces de abrir en seco pozos de por lo menos 80cm de diametro. El

labrado de la muestra se realiza con herramientas manuales.

Excavacién manual.

El equipo se integra por picos, palas, cable de manila, botes, un malacate mecéanico
para 250kg, escaleras y herramienta para carpinteria y albanileria. Ademaés si el nivel
freatico esta cercano a la superficie, puede requerirse una bomba eléctrica con puntas
eyectoras, es factible que también se necesiten martillas eléctricos 0 neumaticos para

atravesar suelos muy duros, asi como algunas tobas.

Excavacion con maquina.

Se puede utilizar una maquina perforadora a rotacion del tipo de la que se emplea
para la construccién de pilas de cimentacién. La seleccién de la maquina quedara
condicionada por la profundidad que se requiera alcanzar; como guia, puede decirse
que perforando en seco suelos duros, las mas ligeras (tipo Cadweld) pueden perforar
hasta 15 m en didmetros de 0.8 m y las mas pesadas (tipo Watson o Soilmec),

aproximadamente 30 m, con didmetros de 1.0a 1.5 m.

Herramientas y materiales para el muestreo.
Para el labrado y protecciéon de las muestras inalteradas se requieren espatulas,

cincel, martillo, brochas, estufa, manta de cielo, parafina y brea.
Desarrollo del trabajo.
Excavacién manual.

El pozo puede excavarse con seccion cuadrada o circular, la forma se elegira en
razon a la técnica de estabilizacion de las paredes de la excavacion. Si se utilizan



tablones y marcos estructurales, la forma cuadrada es la mas adecuada. Por otra
parte, la forma de pozo circular es la conveniente cuando se estabilizan sus paredes
con tubo de lamina corrugada o con ferro-cemento. Esta ultima solucién se ha venido
empleando con mucha frecuencia por su sencillez y bajo costo; esencialmente consiste
en colocar anillos de malla electro soldada (4, 4-10, 10) separados por lo menos 2cm
de la pared de excavaci6n. La malla se fija con anclas cortas de varilla corrugada
hincadas a percusion, y después se aplica manualmente el mortero con un espesor
minimo de 4 cm. Los anillos generalmente empleados son de 1 m de altura; si el

terreno es estable, este valor puede incrementarse.

Excavacién con mdquina.
La perforacién mediante maquina rotatoria también puede presentar paredes
inestables, en esos casos, el problema debera resolverse perforando tramos cortos y

estabilizandolos con anillos de malla de acero y mortero.

Las zonas de tobas duras, donde las perforaciones pierden velocidad de avance se
acostumbra atravesarlas agregando agua para ablandar los materiales; esta practica es

inadecuada porque altera las propiedades de los suelos.

Labrado de las muestras inalteradas.

En la excavacion se deja un escalén, en el cual se limpia un area de unos 50 cm de
diametro; a continuacién se marca la seccién deseada y se labran los lados del cubo
de suelo (de 25 x 25cm). Posteriormente, la muestra se envuelve con manta de cielo,
que se impregna con una mezcla caliente de parafina y brea mediante una brocha. En

la parte superior de la muestra se coloca una etiqueta de identificacion.

Registro de campo.

Conforme avanza la excavacién del pozo se lleva un registro donde se anota la
descripcion y clasificacién de los estratos, indicando graficamente la profundidad de
las muestras; en el registro se incluirdin comentarios relativos al procedimiento de
excavacion y ademe utilizados. Asimismo, conviene registrar los valores de
resistencia al corte determinados en las paredes y fondo del pozo con torcémetro y
penetrémetro portatil.
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La localizacion en planta del sondeo profundo y el pozo a cielo abierto excavado
se muestran en la figura II.7
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III PRUEBAS DE LABORATORIO

De acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para el Diseno v
Construccién de Cimentaciones, en relacién a la determinacion de propiedades, que
se encuentra dentro del capitulo referente a la investigacion del subsuelo, menciona

lo siguiente:
Determinacion de Propiedades.

Las propiedades indice relevantes de las muestras alteradas e inalteradas se
determinaran siguiendo procedimientos generalmente aceptados para este tipo de
pruebas. El niimero de ensayes realizados debera ser suficiente para poder clasificar
con precision el suelo de cada estrato. En materiales arcillosos se haran por lo menos
tres determinaciones de contenido de agua por cada metro de exploracién y en cada

estrato individual identificable.

Las propiedades mecénicas (resistencia y deformabilidad al esfuerzo cortante y
compresibilidad) e hidraulicas (permeabilidad) de los suelos se determinaran en su
caso, mediante procedimientos aceptados de laboratorio o campo. Las muestras de
materiales cohesivos ensayadas seran siempre de tipo inalterado. Para determinar la
compresibilidad, se recurrira a pruebas de consolidacion unidimensional y para la
resistencia al esfuerzo cortante, a las pruebas que mejor representan las condiciones

de drenaje y variacion de cargas que se desea evaluar.

Cuando se requiera las pruebas se conduciran de modo que permitan determinar
la fluencia de la saturacién, de las cargas ciclicas y de otros factores significativos
sobre las propiedades mecanicas estaticas y dinamicas de los materiales ensayados.
Se realizaran por lo menos dos series de pruebas de resistencia y de consolidacion de
cada estrato de identificacion de interés para el andlisis de la estabilidad o de los
movimientos de la construccién.

Sera aceptable la estimacion de propiedades mecénicas basadas en los resultados
de penetracion de cono, veleta o algtin otro ensaye de campo. Si sus resultados se han
correlacionado confiablemente con los de pruebas convencionales para los suelos de
que se trate.
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A fin de controlar y especificar la compactacion de los materiales cohesivos
empleados en rellenos, se recurrira a la prueba Proctor Estandar. En el caso de
materiales compactados con equipo muy pesado, se recurrira a la prueba Proctor
Modificada u otra prueba equivalente. La especificacion y control de compactacion de

materiales no cohesivos se basaran en el concepto de compacidad relativa.
Estados de Consistencia. Limites de Plasticidad.

Para medir la plasticidad de las arcillas se han desarrollado varios criterios, de los
cuales uno solo, el debido a Atterberg se mencionara en lo que sigue. Atterberg hizo
ver que, en primer lugar, la plasticidad no era una propiedad permanente de las
arcillas, sino circunstancial y dependiente de su contenido de agua. Una arcilla muy
seca puede tener la consistencia de un ladrillo, con plasticidad nula, y esa misma, con
gran contenido de agua, puede presentar las propiedades de un lodo semiliquido o,
inclusive, las de una suspension liquida. Entre ambos extremos existe un intervalo del

contenido de agua en que la arcilla se comporta plasticamente.

En segundo lugar, Atterberg hizo ver que la plasticidad de un suelo exige, para
ser expresada en forma conveniente la utilizacién de dos parametros en lugar de uno
solo, como hasta su época se habia creido; ademas, sefialo esos pardmetros y un modo

tentativo, hoy perfeccionado, de valuarlos.

Segun su contenido de agua en orden decreciente, un suelo susceptible de ser
plastico puede estar en cualquiera de los siguientes estados de consistencia, definidos

por Atterberg.

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

Estado plastico, en que el suelo se comporta plasticamente.

Gl

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

5. Estado s6lido, en el que el volumen del suelo no varia con el secado.
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Los anteriores estados son fases generales por las que pasa el suelo al irse secando
y no existen criterios estrictos para distinguir sus fronteras. El establecimiento de
éstas ha de hacerse en forma puramente convencional. Atterberg estableci6 las

primeras convenciones para ello, bajo el nombre general de limites de consistencia.

La frontera convencional entre los estados semiliquido y plastico fue llamada por
Atterberg limite liquido, nombre que hoy se conserva. Atterberg lo defini6 en
términos de una cierta técnica de laboratorio que consistia en colocar el suelo
remoldeado en una cépsula, formando en el una ranura y en hacer cerrar la ranura
golpeando secamente la cdpsula contra una superficie dura; el suelo tenia el
contenido de agua correspondiente al limite liquido, segtin Atterberg, cuando los
bordes inferiores de la ranura se tocaban, sin mezclarse, al cabo de un cierto namero

de golpes. Como se muestra en la figura III.1

\

Ne especticedo
T i P

FIGURA III.1 ESQUEMA DEL SUELO SECADO EN LA CAPSULA Y RANURADO

PARA DETERMINAR SU LIMITE LIQUIDO SEGUN ATTERBERG.
El procedimiento descrito resulto ser suficiente para Atterberg, que manejaba un
laboratorio cuyo personal estaba entrenado por el mismo. Sin embargo, es de notar
que muchos detalles de la prueba quedan sin especificar y la experiencia demuestra

que esos detalles son de trascendencia en los resultados de la misma.

La frontera convencional entre los estados plastico y semisélido fue llamada por
Atterberg limite plastico y definida también en términos de una manipulacién de
laboratorio. Atterberg rolaba un fragmento de suelo hasta convertirlo en un cilindro
de espesor no especificado; el agrietamiento y desmoronamiento del rollito, en un
cierto momento, indicaba en ese momento que se habfa alcanzado el limite plastico y

el contenido de agua en tal momento era la frontera deseada. A esta prueba se le
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puede sefalar el mismo inconveniente para la de limite liquido, en lo que se refiere a
su realizacién con otros laboratorios diferentes del de Atterberg. A las fronteras
anteriores, que definen el intervalo plastico del suelo se les ha llamado limites de

plasticidad.

Atterberg consideraba que la plasticidad del suelo quedaba determinada por el
limite liquido y por la cantidad maxima de una cierta arena, que podia ser agregada
al suelo, estando este con el contenido de agua correspondiente al limite liquido, sin
que perdiera por completo su plasticidad. Ademas encontr6 que la diferencia entre
los valores de los limites de plasticidad, llamada indice pléstico se relacionaba
facilmente con la cantidad de arena anadida, siendo de mas facil determinacién, por
lo que sugiri6 su uso en lugar de la arena, como segundo parametro para definir la

plasticidad.
I, =LL-LP

Ademas de los limites de plasticidad (liquido y plastico ya sefalados, Atterberg

defini6 otros limites de consistencia, que se mencionan a continuacion:

1. El limite de adhesién, definido como el contenido de agua con el que la arcilla
pierde sus propiedades de adherencia con una hoja metélica, por ejemplo, una

espatula. Es de importancia en agricultura.

2. el limite de cohesién, definido como el contenido de agua con el que los

grumos de arcilla ya no se adhieren entre si.

3. el limite de contraccién, frontera entre los estados de consistencia semisélido y
s6lido, definido con el contenido de agua con el que el suelo ya no disminuye su

volumen al seguirse secando.
De estos limites, s6lo el de contraccién presenta un interés definido en algunas

importantes aplicaciones de la Mecanica de Suelos. Este limite se manifiesta

visualmente por un caracteristico cambio de tono oscuro a mas claro que el suelo
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presenta en su proximidad, al irse secando gradualmente. Atterberg lo determinaba

efectuando mediciones durante el proceso de contraccion.

En épocas recientes (1948) se defini6 en Noruega el limite de firmeza, de
importancia en arcillas extrasensitivas, se ha visto en el un limite para la posibilidad
de licuacién de tales arcillas bajo la acciéon de causas no bien definidas. A este limite le
corresponden, por lo general, contenidos de agua bastante mayores que el limite
liquido. En laboratorio se determina por el minimo contenido de agua que hace que
una parte de arcilla bien mezclada, fluya por peso propio en un tubo estindar de
12mm de didmetro, tras un minuto de reposo.

Determinacién actual del limite liquido.

Cuando la plasticidad se convirtié en una propiedad indice fundamental, a partir
de la utilizacién que Terzagui y Casagrande hicieron de ella, la determinacion de los
indices de plasticidad se transform6 en prueba de rutina en todos los laboratorios; en
este caso los métodos de Atterberg se revelaron ambiguos, dado que la influencia del
operador es grande y que muchos detalles, al no estar especificados, quedaban a su
eleccion. En vista de lo cual, Terzagui sugiri6 a Casagrande la tarea de elaborar un
método de prueba para la determinacion del Iimite liquido estandarizado todas sus
etapas, de modo que operadores diferentes en laboratorios distintos obtuviesen los

mismos valores.

Como resultado de tal investigacién naci6 la técnica basada en el uso de la Copa
de Casagrande, que es un recipiente de bronce o latén con un tacén solidario del
mismo material; el tacén y la copa giran en torno a un eje fijo unido a la base. Una
excéntrica hace que la copa gire periédicamente, golpedndose contra la base del
dispositivo, que es de hule duro o micarta. La altura de caida de la copa es, por
especificacion, de 1cm, medido verticalmente desde el punto de la copa que toca la
base al caer, hasta la base misma, estando la copa en su punto mas alto. Es importante
que este ajuste se haga con todo cuidado, usando un prisma metalico de 1 cm de lado,

para hacer la calibracién; este prisma se introduce entre base y copa, cuidando que su
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arista superior quede en contacto con el punto de la copa que golpee la base. (En las

copas usadas este punto se delata por la brillantez causada por el desgaste.)

La copa es esférica, con radio interior de 54mm, espesor 2mm y peso 200+20 g
incluyendo el tacon. Sobre la copa se coloca el suelo y se procede a hacerle una ranura
trapecial. Para hacer la ranura debe usarse el ranurador laminar. La copa se sostiene
con la mano izquierda, con el tacon hacia arriba y el ranurador se pasa a través de la
muestra manteniéndolo normal a su superficie, a lo largo del meridiano que pasa por

el centro del tacén, con un movimiento de arriba hacia abajo.

En poco tiempo se adquiere la soltura necesaria para hacer una ranura apropiada,
con una pasada suave del ranurador, en una arcilla bien mezclada, sin particulas
gruesas. En mezclas no uniformes o con particulas gruesas, los bordes de la ranura
tienden a rasgarse, cuando esto suceda el suelo ha de volver a remoldearse con la
espatula, colocdndolo de nuevo y formando otra vez la ranura. En los suelos con
arena o materia organica no se puede formar la ranura con el ranurador, debiendo
usarse entonces la espatula, utilizando el ranurador sélo para verificar las

dimensiones.

En ocasiones se ha usado otro tipo de ranurador, curvo con seccion trapecial, que
no rebana el suelo al ser introducido en él, sino que forma la ranura desplazandolo, lo
cual hace que se rompa la adherencia entre el suelo y la copa, especialmente en suelos
arenosos; en tal caso los golpes hacen que el suelo se deslice, cerrandose méas pronto
la ranura por falta de aquella adherencia; por tal causa este ranurador no es

aconsejable.

La prueba se ejecuta en un cuarto himedo. Un ambiente seco afecta {a exactitud
de la prueba debido a la evaporacién durante el remoldeo y manipulacién en la copa;
esto es suficiente para que el nimero de golpes muestre un incremento demasiado

rapido.

A partir de extensas investigaciones sobre los resultados obtenidos por Atterberg

con su método original ya descrito y usando determinaciones efectuadas por
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diferentes operadores en varios laboratorios, se estableci6 que el limite liquido
obtenido por medio de la copa de Casagrande corresponde al de Atterberg, si se
define como el contenido de agua del suelo para el que la ranura se cierra a lo largo
de 1.27cm (1/2”), con 25 golpes en la copa. Esta correlacién permiti6 incorporar a la

experiencia actual toda la adquirida previamente al uso de la copa.

De hecho el limite liquido se determina conociendo 3 6 4 contenidos de agua
diferentes en su vecindad, con los correspondientes nimeros de golpes y trazando la

curva Contenido de agua-Numero de golpes.

La ordenada de esa curva correspondiente a la absisa de 25 golpes es el contenido
de agua correspondiente al limite liquido. Se encontré experimentalmente (A.
Casagrande) que usando papel semilogaritmico (con los contenidos de agua en escala
aritmética y el niimero de golpes en escala logaritmica), la curva anterior, llamada de
fluidez, es una recta cerca del limite liquido.

La ecuacién de la curva de flujo es:

w=-FylogN+C

w = Contenido de agua, como porcentaje del peso seco.

F. = Indice de Fluidez, pendiente de la curva de fluidez, igual a la variaci6n

del contenido de agua correspondiente a un ciclo de la escala logaritmica.
N = Namero de golpes. Si N es menor de 10, aproximese a medio golpe; por
ejemplo, si en el 6° golpe se cerro la ranura 0.63cm (1/4”) y en el 7° se cerr6 1.9cm

(3/4”), repértense 6.5 golpes.

C = Constante que representa la ordenada en la absisa de 1 golpe; se calcula

prolongando el trazo de la curva de fluidez.
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Para construir la curva de fluidez sin salirse del intervalo en que puede
considerarse recta, A. Casagrande recomienda registrar valores entre los 6 y los 35
golpes, determinando 6 puntos, tres entre 6 y 15 golpes y tres entre 23 y 32. Para
consistencias correspondientes a menos de 6 golpes se hace ya muy dificil discernir el
momento de cierre de la ranura y si ésta se cierra con mas de 35 golpes, la gran
duracién de la prueba causa excesiva evaporacién. En pruebas de rutina basta con

determinar cuatro puntos de la curva de fluidez.

La fuerza que se opone a la fluencia de los lados de la ranura proviene de la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo, por lo que el nimero de golpes requerido
para cerrar la ranura es una medida de esa resistencia, al correspondiente contenido
de agua. De lo anterior puede deducirse que la resistencia de todos los suelos en el
limite liquido debe ser la misma, siempre y cuando el impacto sirva solamente para
deformar al suelo, como es el caso de los suelos plasticos; pero en el caso de los suelos
no plasticos (arenosos), de mayor permeabilidad que las arcillas, las fuerzas de
impacto producen un flujo del agua hacia la ranura, con la consecuencia de que el
suelo se reblandece en las proximidades de aquélla, disminuyendo su resistencia al
esfuerzo cortante; por ello en esos suelos, el limite liquido ya no representa un
contenido de agua para el cual el suelo presente una resistencia al corte definida. Por
medio de pruebas de laboratorio se determiné que el limite liquido de un suelo

plastico corresponde a una resistencia al corte de 25 g/cm?.

La hipotesis de que el nimero de golpes es una medida de la resistencia al corte
del suelo, fue enunciada por A. Casagrande y se confirma por el hecho de que una
gréfica semilogaritmica de la resistencia contra el contenido de agua es recta y no sélo

en la vecindad del limite liquido, sino en consistencias bastante distintas.
Determinacién actual del limite plastico.
La prueba para la determinacién del limite plastico, tal como Atterberg la defini6,
no especifica el didmetro al que debe llegarse al deformar el cilindro de suelo

requerido. Terzaghi agrego la condicién de que el didmetro sea de 3mm (1/8”). La

formacién de los rollitos se hace usualmente sobre una hoja de papel totalmente seca,
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para acelerar la perdida de humedad del material; también es frecuente efectuar el
rolado sobre una placa de vidrio. Cuando los rollitos llegan a los 3mm, se doblan y
presionan, formando una pastilla que vuelve a rolarse, hasta que en los 3mm justos
ocurra el desmoronamiento y agrietamiento; en tal momento se determinara

rapidamente su contenido de agua que es el limite plastico.

Se han hecho varios intentos para sustituir el rolado manual por la accién
mecanica de algin aparato, pero sin resultados satisfactorios, debido, en primer
lugar, a que la experiencia ha demostrado que en esta prueba la influencia del
operador no es importante y, en segundo, a que, hasta la fecha, no ha podido
desarrollarse ningn aparato en que la presién ejercida se ajuste a la tenacidad de los
diferentes suelos; en el rolado manual, el operador, guiado por el tacto, hace el ajuste

automaticamente.
Fundamentos del Sistema de Clasificacion de Aeropuertos

A pesar de que este sistema ha sido ligeramente modificado para constituir el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos, ampliamente usado en la actualidad en
el mundo, conviene mencionar las bases en que A. Casagrande fundament6 su
criterio para proponer el Sistema de Clasificacion de Aeropuertos, punto de partida

para todos los esfuerzos de valor que hasta hoy se han efectuado en este campo.

El sistema fue propuesto originalmente en 1942 y se adopté en seguida por el
Cuerpo de Ingenieros de los Estados Unidos de América, quien lo aplicé

principalmente, como queda dicho, a la construccion de aeropistas.

El sistema divide a los suelos en 2 grandes fracciones: la gruesa, formada por
particulas mayores que la malla N° 200 (0.074mm) y menores que la malla de 3"

(7.62cm) y la fina, formada por las particulas que pasan la malla N° 200.
La fraccién gruesa se subdivide en gravas y arenas, teniendo como frontera la

malla N° 4 (4.76mm). Subdivisiones subsecuentes de esta fraccién toman en cuenta el

contenido y naturaleza de los finos, asi como caracteristicas de graduacion. El
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conjunto presenta un aspecto muy similar al que posteriormente se discutira con mas

detalle al analizar el Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos.

La fraccién fina se subdivide en grupos, tomando en cuenta sus caracteristicas de
plasticidad, las cuales estan relacionadas con las propiedades mecanicas e hidraulicas,
que interesan al ingeniero civil. Las propiedades mecanicas e hidraulicas mas
importantes de las que el ingeniero precisa tener datos, primero cualitativa y después
cuantitativamente son: caracterfsticas de esfuerzo-deformacién y resistencia,
compresibilidad, permeabilidad, velocidad de variacién volumétrica, etc. Una de las
propiedades que mas influyen para la formacion de estos grupos fue Ia
compresibilidad, la cual esta intimamente ligada con las caracteristicas de plasticidad,
especificamente con el valor del limite liquido. La compresibilidad aumenta con el

valor del limite liquido, permaneciendo todos los demas factores constantes.

La relacién que existe entre la compresibilidad y la forma de las particulas de un
suelo, concluyéndose que es la forma y no el tamafio lo que determina,
principalmente, la compresibilidad de los suelos finos. Asimismo, las caracteristicas
de plasticidad son una medida indirecta del contenido de particulas coloidales
laminares en un suelo y, por lo tanto, también de la compresibilidad del mismo. De
aqui se comprende la importancia que desde este punto de vista tienen las

caracteristicas de plasticidad de los suelos.

Se indic6 que la mayoria de los suelos formados por particulas finas, cuyo origen
no sea volcanico tienen, por lo general, valores del limite liquido menores que 100;
esto fue utilizado para subdividir estos materiales en 2, grupos principales: los de
baja a media compresibilidad con limite liquido menor de 50% y los de alta

compresibilidad con limite liquido mayor de 50%.

La investigaciéon fundamental realizada por el doctor A. Casagrande en la
Universidad de Harvard, es que, en la representacién de los suelos en la carta de
coordenadas LL-I, los suelos finos no adoptan una distribucién caprichosa, obra del
azar, sino que se agrupan de un modo especifico, de manera que en cada zona de la

carta se sitian suelos con caracteristicas de plasticidad y propiedades mecanicas e
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hidraulicas cualitativamente definidas. Los suelos cuyas particulas finas exhiben
mayores caracteristicas de plasticidad son aquellos situados en lineas inclinadas en la
parte superior de la grafica; los suelos con alto contenido de materia organica, asi
como aquellos que contienen finos de baja plasticidad se sitian en las zonas bajas.
Esto dio origen a que se fijara una linea que sirviera de frontera entre los grupos de
suelos mencionados. Esta linea, asi empiricamente obtenida, pasa por los puntos de

coordenadas (0,20) y (50,22) y es comtnmente conocida como Linea A.

Esta linea y la vertical trazada por el punto (0,50), segtn el criterio anteriormente
citado, dividen a la gréafica en 4 zonas que son las que fundamentalmente se

consideran hoy dia en el Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos.

En las zonas que quedan sobre la Linea A, se sitdan las arcillas inorgéanicas; estas
arcillas se simbolizan genéricamente con la letra C (del inglés clay). Bajo la Linea A
quedan colocados suelos inorganicos que se consideran limos, con simbolo genérico
M (del sueco mo y mijala, términos usados en ese idioma para suelos de particulas
finas poco o nada plasticas); también caen bajo la Linea A los suelos finos con

apreciable contenido de materia organica; para estos suelos se usa el simbolo O.

En todos estos grupos se distinguen los suelos de alta compresibilidad de los de
media o baja; para los primeros se afiade al simbolo genérico la letra H (del inglés
high compressibility), en los segundos, la L (low compressibility). Asi resultan los 6

grupos que aparecen situados en sus respectivas zonas en la figura II1.2
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FIGURA 111.2 CARTA DE PLASTICIDAD, COMO SE USO EN EL SISTEMA DE AEROPUERTOS.
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El doctor A. Casagrande originalmente anadié a los anteriores grupos dos mas; el
SC y el SF, significando el primero arena con excelente cementante arcilloso o de otra
categoria, en tal proporcién que el material practicamente carece de contraccion y
expansion; el segundo se refiere a arenas con finos que no califican como SC. (En la
simbologia anterior, S proviene del inglés sand, C de clay y cementation, y F de fines).
La ubicacion de estos dos grupos se muestra en la figura anterior, siendo de notar que

ya no se usa ninguno de ellos en el Sistema Unificado derivado del de Aeropuertos.

El principal uso de la Carta de Plasticidad estd en situar en ella un suelo
desconocido, por medio del cédlculo de los dos parametros que definen su plasticidad;
la colocacién del suelo en uno de los grupos definidos indicard que participa del
conjunto de propiedades mecénicas e hidraulicas caracteristicas de ese grupo; asi, y
mas si se cuenta con una cierta dosis de experiencia, se tiene un modo simple, rapido

y econémico de adquirir valiosa informacién bésica sobre el suelo en cuestion.

Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos

Segun se dijo, este sistema esta basado en el de Aeropuertos, hasta el grado que

puede decirse que es el mismo con ligeras modificaciones.

El sistema cubre los suelos gruesos y los finos, distinguiendo ambos por el cribado
a través de la malla 200; las particulas gruesas son mayores que dicha malla y las
finas, menores. Un suelo se considera grueso si mas del 50% de sus particulas son
gruesas, y fino, si mas de la mitad de sus particulas, peso, son finas.

Se describiran en primer lugar los diferentes grupos referentes a suelos gruesos.

Suelos gruesos

El simbolo de cada grupo esta formado por dos letras mayusculas, que son las

iniciales de los nombres ingleses de los suelos més tipicos de ese grupo. El significado

se especifica abajo.
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a) Gravas y suelos en que predominen éstas. Simbolo genérico G (gravel).
b) Arenas y suelos arenosos. Simbolo genérico S (sand).

Las gravas y las arenas se separan con la malla N° 4, de manera que un suelo
pertenece al grupo genérico G, si mas del 50% de su fraccion gruesa (retenida en la

malla 200) no pasa la malla N°4, Y es del grupo genérico S, en caso contrario.
Las gravas y las arenas se subdividen en cuatro tipos:

I. Material practicamente limpio de finos, bien graduado. Simbolo W (well
graded). En combinacién con los simbolos genéricos, se obtienen los grupos GW vy
SW.

2. Material practicamente limpio de finos, mal graduado. Simbolo P (poorly

graded). En combinacién con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GP y SP.

3. Material con cantidad apreciable de finos no plasticos. Simbolo M (del sueco mo

y mjala). En combinacién con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GM y SM.

4. Material con cantidad apreciable de finos plasticos. Simbolo C (clay). En
combinacion con los simbolos genéricos, da lugar a los grupos GC y SC.

A continuacion se describen los grupos anteriores a fin de proporcionar criterios

mas detallados de identificacion, tanto en el campo como en el laboratorio.
Grupos GW 'Y SW

Segun se dijo, estos suelos son bien graduados y con pocos finos o limpios por
completo. La presencia de los finos que puedan contener estos grupos no debe
producir cambios apreciables en las caracteristicas de resistencia de la fracci6n
gruesa, ni interferir con su capacidad de drenaje. Los anteriores requisitos se

garantizan en la practica, especificando que en estos grupos el contenido de
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particulas finas no sea mayor de un 5%, en peso. La graduacién se juzga, en el

laboratorio, por medio de los coeficientes de uniformidad y curvatura. Para

Considerar una grava bien graduada se exige que su coeficiente de uniformidad
sea mayor que 4, mientras el de curvatura debe estar comprendido entre 1y 3. En el
caso de las arenas bien graduadas, el coeficiente de uniformidad sera mayor que 6, en

tanto el de curvatura debe estar entre los mismos limites anteriores.

Grupos GP 'Y SP

Estos suelos son mal graduados; es decir, son de apariencia uniforme o presentan
predominio de un tamafo o de un margen de tamanos, faltando algunos intermedios;
en laboratorio, deben satisfacer los requisitos sefialados para los dos grupos
anteriores, en lo referente a su contenido de particulas finas, pero no cumplen los

requisitos de graduacién indicados para su consideracién como bien graduados.

Dentro de esos grupos estin comprendidas las gravas uniformes, tales como las
que se depositan en los lechos de los rios, las arenas uniformes, de médanos y playas
y las mezclas de gravas y arenas finas, provenientes de estratos diferentes obtenidas

durante un proceso de excavacion.
Grupos GM 'Y SM

En estos grupos el contenido de finos afecta las caracteristicas de resistencia y
esfuerzo-deformacién y la capacidad de drenaje libre de la fraccion gruesa; en la
practica se ha visto que esto ocurre para porcentajes de finos superiores a 12%, en
peso, por lo que esa cantidad se toma como frontera inferior de dicho contenido de
particulas finas. La plasticidad de los finos en estos grupos varia entre "nula" y
"media"; es decir, es requisito que los limites de plasticidad localicen a la fraccion que
pase la malla N° 40 abajo de la Linea A o bien que su indice de plasticidad sea menor

que 4.
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Grupos GCy SC

Como antes, el contenido de finos de estos grupos de suelos debe ser mayor que
12%, en peso, y por las mismas razones expuestas para los grupos GM y SM. Sin
embargo, en estos casos, los finos son de media a alta plasticidad; es ahora requisito
que los limites de plasticidad sittien a la fraccién que pase la malla N° 40 sobre la

Linea A, teniéndose, ademas, la condicion de que el indice plastico sea mayor que 7.

A los suelos gruesos con contenido de finos comprendido entre 5% y 12%, en
peso, el Sistema Unificado los considera casos de frontera, adjudicandoles un simbolo
doble. Por ejemplo, un simbolo GP-GC indica una grava mal graduada, con un
contenido entre 5% y 12% de finos plasticos (arcillosos).

Cuando un material no cae claramente dentro de un grupo, deberdn usarse
también simbolos dobles, correspondientes a casos de frontera. Por ejemplo, el
simbolo GW-SW se usara para un material bien graduado, con menos de 5% de finos
y formada su fraccion gruesa por iguales proporciones de grava y arena.

Suelos finos

También en este caso el Sistema considera a los suelos agrupados, formandose el
simbolo de cada grupo por dos letras mayusculas, elegidas con un criterio similar al
usado para los suelos gruesos, y dando lugar a las siguientes divisiones:

a) Limos inorgénicos, de simbolo genérico M (del sueco mo y mjala).

b) Arcillas inorgénicas, de simbolo genérico C (clay).

¢) Limo sy arcillas orgéanicas, de simbolo genérico O (organic).

Cada uno de estos tres tipos de suelos se subdivide, segtin su limite liquido, en

dos grupos. Si éste es menor de 50%, es decir, si son suelos de compresibilidad baja o
media, se anade al simbolo genérico la letra L (low campressibility), obteniéndose por
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esta combinacion los grupos ML. CL y OL. Los suelos finos con limite liquido mayor
de 50%, o sea de alta compresibilidad, llevan tras el simbolo genérico la letra H (high
compressibility), teniéndose asi los grupos MH, CH y OH.

Ha de notarse que las letras L y H no se refieren a baja o alta plasticidad, pues esta
propiedad del suelo, como se ha dicho, ha de expresarse en funcién de dos
parametros (LL e I,), mientras que en el caso actual s6lo el valor del limite liquido
interviene. Por otra parte, ya se hizo notar que la compresibilidad de un suelo es una
funcién directa del limite liquido, de modo que un suelo es mas compresible a mayor

limite liquido.

También es preciso tener en cuenta que el término compresibilidad tal como aqui
se trata, se refiere a la pendiente del tramo virgen de la curva de compresibilidad y no
a la condicion actual del suelo inalterado, pues éste puede estar seco parcialmente o

preconsolidado.

Los suelos altamente organicos, usualmente fibrosos, tales como turbas y suelos
pantanosos, extremadamente compresibles, forman un grupo independiente de
simbolo Pt (del inglés peat; turba).
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FIGURA I11.3 CARTA DE PLASTICIDAD, TAL COMO SE USA ACTUALMENTE.

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos introdujo una modificacién en la
Carta de Plasticidad, tal como se mostr6 en la figura III.2. La modificacion se refiere a
los suelos arriba de la Linea A con indice pléstico comprendido entre 4 y 7, Y cambia

la clasificacién de los suelos que caen en la zona punteada de la figura II1.3
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Al margen se muestra la modificacién en la figura IIL.3, que es la Carta de
Plasticidad, tal como hoy suele usarse. Ademas en el estudio que sigue de los grupos

de suelos finos se mencionara también la citada modificacion.

Los distintos grupos de suelos finos ya mencionados se describen a continuacion

en forma mas detallada.

Grupos CL y CH

Segtin ya se dijo, en estos grupos se encasillan las arcillas inorgénicas. El grupo CL
comprende a la zona sobre la Linea A, definida por LL <50% e I,> 7%.

El grupo CH corresponde a la zona arriba de la Linea A, definida por LL> 50%.
Las arcillas formadas por descomposicién quimica de cenizas volcanicas, tales como
la bentonita o la arcilla del Valle de México, con limites liquidos de hasta 500%, se

encasilla en el grupo CH.
Grupos ML Y MH

El grupo ML comprende la zona bajo la Linea A, definida por LL < 50% Y la |
porcion sobre la linea A con I, < 4. El grupo MH corresponde a la zona abajo de la
linea A, definida por LL > 50%.

En estos grupos quedan comprendidos los limos tipicos inorganicos y limos
arcillosos. Los tipos comunes de limos inorgéanicos y polvo de roca, con LL < 30%, se
localizan en el grupo ML. Los depésitos edlicos, del tipo de Loess, con 25% < LL <

35% usualmente, caen también en este grupo.

Un tipo interesante de suelos finos que caen en esta zona son las arcillas del tipo
caolin, derivados de los feldespatos de rocas graniticas; a pesar de que el nombre de
arcillas estd muy difundido para estos suelos, algunas de sus caracteristicas
corresponden a limos inorganicos; por ejemplo, su resistencia en estado seco es

relativamente baja y en estado himedo muestran cierta reaccién a la prueba de
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dilatancia; sin embargo, son suelos finos y suaves con un alto porcentaje de particulas
tamafo de arcilla, comparable con el de otras arcillas tipicas, localizadas arriba de la
linea A. En algunas ocasiones estas arcillas caen en casos de frontera ML-CL y MH-
CH, dada su proximidad con dicha linea.

Las tierras diatoméceas practicamente puras suelen no ser plasticas, por mas que
su limite liquido pueda ser mayor que 100% (MH). Sus mezclas con otros suelos de
particulas finas son también de los grupos ML o MH.

Los suelos finos que caen sobre la linea A y con 4% < I, < 7% se consideran como

casos de frontera, asignandoles el simbolo doble CL-ML.
Grupos OLy OH

Las zonas correspondientes a estos dos grupos son las mismas que las de los
grupos ML y MH, respectivamente, si bien los orgénicos estdn siempre en lugares

proximos a la linea A.

Una pequena adicion de materia orgénica coloidal hace que el limite liquido de
una arcilla inorgénica crezca, sin apreciable cambio de su indice plastico; esto hace
que el suelo se desplace hacia la derecha en la Carta de Plasticidad, pasando a ocupar

una posicion més alejada de la linea A.

Grupos Pt

Las pruebas de limites pueden ejecutarse en la mayoria de los suelos turbosos,
después de un completo remoldeo. El limite liquido de estos suelos suele estar entre
300% y 500%, quedando su posicién en la Carta de Plasticidad netamente abajo de la

linea A; el indice pléastico normalmente varia entre 100% y 200%.

Similarmente al caso de los suelos gruesos, cuando un material fino no cae

claramente en uno de los grupos, se usaran para él simbolos dobles de frontera. Por
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ejemplo, MH-CH representara un suelo fino con LL > 50% e indice plastico tal que el
material quede situado practicamente sobre la linea A.

El Sistema Unificado de Clasificaciéon de Suelos no se concreta a ubicar al material
dentro de uno de los grupos enumerados, sino que abarca, ademas, una descripcion
del mismo, tanto alterado como inalterado. Esta descripcién puede jugar un papel
importante en la formacion de un sano criterio técnico y, en ocasiones, puede resultar
de fundamental importancia para poner de manifiesto caracteristicas que escapan a la
mecanica de las pruebas que se realizan. Un ejemplo tipico de ello es la compacidad.

En los suelos gruesos, en general, deben proporcionarse los siguientes datos:
nombre tipico, porcentajes aproximados de grava y arena, tamafno maximo de las
particulas, angulosidad y dureza de las mismas, caracteristicas de su superficie,
nombre local y geol6gico y cualquier otra informacién pertinente, de acuerdo con la

aplicacién ingenieril que se va a hacer del material.

En suelos gruesos en estado inalterado, se anadiran datos sobre estratificacion,

compacidad, cementacién, condiciones de humedad y caracteristicas de drenaje.

En los suelos finos, se proporcionaran, en general, los siguientes datos: nombre
tipico, grado y caracter de su plasticidad, cantidad y tamafio méximo de las particulas
gruesas, color del suelo humedo, olor, nombre local y geol6gico y cualquier otra
informacién descriptiva pertinente, de acuerdo con la aplicacién que se vaya a hacer

del material.

Respecto del suelo en estado inalterado, debera agregarse informacion relativa a
su estructura, estratificacion, consistencia en los estados inalterado y remoldeado,
condiciones de humedad y caracteristicas de drenaje.

Identificacion de los suelos.

El problema de identificacion de los suelos es de importancia fundamental en la

ingenieria; identificar un suelo es, en rigor, encasillarlo dentro de un sistema previo
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de clasificacién. En el caso concreto de este trabajo, es colocarlo en alguno de los
grupos mencionados dentro del Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos;
obviamente en el grupo que le corresponde segun sus caracteristicas, la identificacion
permite conocer, en forma cualitativa, las propiedades mecénicas e hidraulicas del
suelo, atribuyéndole las del grupo en que se situé; naturalmente, segtn ya se dijo, la
experiencia juega un papel importante en la utilidad que se pueda sacar de la

clasificacién.

En el Sistema Unificado hay criterios para clasificacién de suelos en el laboratorio.
Ademas y ésta es una de las ventajas del Sistema, se ofrecen criterios para
identificacién en el campo, es decir, en aquellos casos en que no se disponga de
equipo de laboratorio para efectuar las pruebas necesarias para una identificacion
estricta. Estos criterios, simples y expeditos, se detallan a continuacién.

Identificacion de campo de suelos gruesos.

Los materiales constituidos por particulas gruesas se identifican en el campo sobre
una base préacticamente visual. Extendiendo una muestra seca del suelo sobre una
superficie plana puede juzgarse, en forma aproximada, de su graduacién, tamafio de
particulas, forma y composiciéon mineralégica. Para distinguir las gravas de las arenas
puede usarse el tamafio 2 cm como equivalente a la malla N°® 4 y para la estimacion
en el contenido de finos basta considerar que las particulas de tamano
correspondiente a la malla N° 200 son aproximadamente las mas pequefias que

pueden distinguirse a simple vista.

En lo referente a la graduacion del material, se requiere bastante experiencia para
diferenciar, en examen visual, los suelos bien graduados de los mal graduados. Esta
experiencia se obtiene comparando graduaciones estimadas, con las obtenidas en
laboratorio, en todos los casos en que se tenga oportunidad. Para examinar la fraccién
fina contenida en el suelo, deberan ejecutarse las pruebas de identificaciéon de campo
de suelos finos que se detallaran adelante, sobre la parte que pase la malla N° 40; si
no se dispone de esta malla, el cribado puede sustituirse por una separacién manual
equivalente.
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En ocasiones puede ser importante juzgar de la integridad de las particulas
constituyentes de los suelos, en cuyo caso serd preciso un examen especialmente
cuidadoso. Las particulas procedentes de rocas igneas sanas se identifican facilmente;
las particulas intemperizadas se reconocen por las decoloraciones y la relativa

facilidad con que se desintegran.
Identificacion de campo de suelos finos

Una de las grandes ventajas del Sistema Unificado es, como se dijo, el criterio para
identificar en el campo los suelos finos, contando con algo de experiencia. EI mejor
modo de adquirir esa experiencia sigue siendo el aprendizaje al lado de quien ya la
posea; en falta de tal apoyo, es aconsejable el comparar sistematicamente los
resultados de la identificacion de campo realizada, con los del laboratorio, en cada.

Caso en que exista la oportunidad.

Las principales bases de criterio para identificar suelos finos en el campo son la
investigacion de las caracteristicas de dilatancia, de tenacidad y de resistencia en
estado seco. El color y el olor del suelo pueden ayudar, especialmente en suelos

organicos.

El conjunto de pruebas citadas se efectiia en una muestra de suelo previamente
cribado por la malla N° 40 o, en ausencia de ella, previamente sometido a un proceso

manual equivalente.
Dilatancia

En esta prueba, una pastilla con el contenido de agua necesario para que el suelo
adquiera una consistencia suave, pero no pegajosa, se agita alternativamente en la
palma de la mano, golpedndola secamente contra la otra mano, manteniéndola
apretada entre los dedos. Un suelo fino, no plastico, adquiere con el anterior
tratamiento, una apariencia de higado, mostrando agua libre en su superficie,
mientras se le agita, en tanto que al ser apretado entre los dedos, el agua superficial

desaparece y la muestra se endurece, hasta que, finalmente, empieza a desmoronarse
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como un material fragil, al aumentar la presion. Si el contenido de agua de la pastilla
es el adecuado, un nuevo agitado hara que los fragmentos producto del

desmoronamiento vuelvan a constituirse.

La velocidad con la que la pastilla cambia su consistencia y con la que el agua
aparece y desaparece define la intensidad de la reaccién e indica el caracter de los
finos del suelo. Una reaccién rapida es tipica en arenas finas uniformes, no plasticas
(SP y SM) y en algunos limos inorgénicos (ML), particularmente del tipo polvo de
roca; también en tierras diatomaceas (MH). Al disminuir la uniformidad del suelo, la
reaccion se hace menos rapida. Contenidos ligeros de arcilla coloidal imparten algo
de plasticidad al suelo, por lo que la reaccion en estos materiales se vuelve mas lenta;
esto sucede en los limos inorganicos y organicos ligeramente plasticos (ML, OL), en
arcillas muy limosas (CL-ML) y en muchas arcillas del tipo caolin (ML, ML-CL, MH y
MH-CH). Una reaccién extremadamente lenta o nula es tipica de arcillas situadas
sobre la linea A (CL, CH) y de arcillas orgénicas de alta plasticidad (OH).

El fenémeno de aparicién de agua en la superficie de la muestra es debido a la
compactacién de los suelos limosos y, atiin en mayor grado, de los arenosos, bajo la
acciéon dinamica de los impactos contra la mano; esto reduce la relacién de vacios del
material, expulsando al agua de ellos. El amasado posterior aumenta de nuevo la
relacion de vacios y el agua se restituye a esos vacios. Los suelos arcillosos no sufren

esos efectos bajo cargas dindmicas, por lo cual no producen reaccién.
Tenacidad

La prueba se realiza sobre un espécimen de consistencia suave, similar a la
masilla. Este espécimen se rola hasta formar un rollito de unos 3 mm de diametro
aproximado, que se amasa y vuelve a rolar varias veces. Se observa como aumenta la
rigidez del rollito a medida que el suelo se acerca al limite plastico. Sobrepasado el
limite plastico, los fragmentos en que se parta el rollito se juntan de nuevo y amasan

ligeramente entre los dedos, hasta el desmoronamiento final.
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Cuanto mas alta sea la posicion del suelo respecto a la linea A (C L, CH), es mas
rigido y tenaz el rollito cerca del limite plastico y mas rigida también se nota la
muestra al romperse entre los dedos, abajo del limite plastico. En suelos ligeramente
sobre la linea A, tales como arcillas glaciales (CL, CH) los rollitos son de media
tenacidad cerca de su limite plastico y la muestra comienza pronto a desmoronarse en
el amasado, al bajar su contenido de agua. Los suelos que caen bajo la linea A (ML,
MH, OL Y OH) producen rollitos poco tenaces cerca del limite plastico, casi sin
excepcion; en el caso de suelos orgénicos y micaceos, que caigan muy abajo de la linea
A, los rollitos se muestran muy débiles y esponjosos. También en todos los suelos
bajo la linea A, excepto los OH préximos a ella, la masa producto de la manipulacién
entre los dedos posterior al rolado, se muestra suelta y se desmorona facilmente,

cuando el contenido de agua es menor que el correspondiente al limite pléstico.

Cuando se trabaje en lugares en que la humedad ambiente sea casi constante, el
tiempo que transcurra hasta que se alcance el limite plastico, es una medida

relativamente tosca del indice plastico del suelo.

Por ejemplo, una arcilla CH con LL = 70% e I, = 50% o una OH con LL = 100% e
;= 50%, precisan mucho mas tiempo de manipulacién para llegar al limite plastico
que una arcilla glacial del tipo CL. En limos poco plasticos, del grupo ML, el limite
plastico se alcanza muy rapidamente. Claro es que para que las observaciones
anteriores tengan sentido, sera preciso comenzar todas las pruebas con los suelos en

la misma consistencia muy aproximadamente, de preferencia cerca del limite liquido.

Resistencia en estado seco

La resistencia de una muestra de suelo, previamente secado, al romperse bajo

presiones ejercidas por los dedos, es un indice del caracter de su fraccién coloidal.
Los limos ML o MH exentos de plasticidad no presentan practicamente ninguna

resistencia en estado seco y sus muestras se desmoronan con muy poca presién

digital; el polvo de roca y la tierra diatomacea son ejemplos tipicos. Una resistencia en
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estado seco baja es representativa de todos los suelos de baja plasticidad, localizados
bajo la linea A y, aun de algunas arcillas inorganicas muy limosas, ligeramente sobre
la linea A (CL). Resistencias medias definen generalmente arcillas del grupo CL o, en
ocasiones, otras de los grupos CH, MH (arcillas tipo caolin) u OH, que se localicen
muy cerca de la linea A. La mayoria de las arcillas CH tienen resistencias altas, asi
como las CL localizadas muy arriba de la linea A. Materiales OH con altos limites
liquidos y préximos a la linea A también exhiben grandes resistencias. Por dltimo,
resistencias muy altas son tipicas de arcillas inorganicas del grupo CH, localizadas en

posiciones muy elevadas respecto a la lfnea A.
Color

En exploraciones de campo el color del suelo suele ser un dato atil para
diferenciar los diferentes estratos y para identificar tipos de suelo, cuando se posea
experiencia local. En general, existen también algunos criterios relativos al color; por
ejemplo, el color negro y otros de tonos oscuros suelen ser indicativos de la presencia
de materia orgénica coloidal. Los colores claros y brillantes son propios, mas bien, de

suelos inorganicos.
Olor

Los suelos organicos (OH y OL) tienen por lo general un olor distintivo, que
puede usarse para identificacion; el olor es particularmente intenso si el suelo esta
hamedo, y disminuye con la exposicion al aire, aumentando, por el contrario, con el

calentamiento de la muestra himeda.
La carta de plasticidad y las propiedades fisicas del suelo

Ya se ha mencionado que las propiedades fisicas de un suelo fino quedan
cualitativamente definidas en forma aproximada a partir de la ubicacién de ese suelo
en la Carta de Plasticidad; sin embargo, dada la importancia del tema, resulta
conveniente puntualizar algo mds algunas relaciones que la experiencia ha confinado

de un modo bastante digno de confianza.
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La practica de laboratorio ha indicado que la compresibilidad de los suelos, a
igual carga de preconsolidacion, es aproximadamente proporcional al limite liquido,
de manera que dos suelos con el mismo limite liquido son similarmente compresibles.
Al comparar las propiedades fisicas de suelos que tengan el mismo limite liquido, se
encuentra que, creciendo el indice pléstico, aumentan las caracteristicas de tenacidad
y resistencia en estado seco, en tanto que disminuye la permeabilidad. El
comportamiento de los suelos, al variar sus caracteristicas de plasticidad puede

resumirse en la tabla siguiente:

Caracteristicas Limite liquido constante, indice plastico
pero indice plastico creciente |constante, pero  limite
liquido creciente

Compresibilidad Practicamente la misma Crece
Permeabilidad Decrece Crece
Raz6n de variacion volumétrica Decrece

Tenacidad Crece Decrece
Resistencia en estado seco Crece Decrece

Asf, al comparar las caracteristicas de plasticidad de dos suelos, puede tenerse una
estimacion relativa de algunas de sus propiedades fisicas. En la tabla anterior se
menciona la razén de variacion volumétrica, que es la rapidez con la que los suelos
cambian su volumen cuando varian las condiciones de esfuerzo a que estan

sometidos.
Pruebas de compresion triaxial de resistencia al esfuerzo cortante.

Las pruebas de compresion triaxial son mucho mas refinadas que las de corte
directo y en la actualidad son, con mucho, las méas usadas en cualquier laboratorio
para determinar las caracteristicas de esfuerzo-deformacién y de resistencia de los

suelos. Teéricamente son pruebas en que se podrian variar a voluntad las presiones
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actuantes en tres direcciones ortogonales sobre un espécimen de suelo, efectuando
mediciones sobre sus caracteristicas mecénicas en forma completa. En realidad y
buscando sencillez en su realizacion, en las pruebas que hoy se efecttian, los esfuerzos
en dos direcciones son iguales. Los especimenes son usualmente cilindricos y estan
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, de lucita, con bases
metalicas. En las bases de la muestra se colocan piedras porosas, cuya comunicacion
con una bureta exterior puede establecerse a voluntad con segmentos de tubo plastico
(tubo Sarén). El agua de la cAmara puede adquirir cualquier presiéon deseada por la
accion de un compresor comunicado con ella. La carga axial se transmite al
espécimen por medio de un véastago que atraviesa la base superior de la cdmara como
se muestra en la figura II1.4

M

VASIag0 de Carga ————=n |

s _l rreeemre— Al compresor

L

L. —Base metklica

—
Cilindro de lucita —— Burels
Pigdra porosa '
= f :___ |
Tubo Saran o | Sueio| — 1
W=
; -V
Fiedre porosa i S iy Tubo capslar
i ,___“ - -
L T
‘U] [ T
1)

-

FIGURA I11.4 ESQUEMA DE LA CAMARA DE COMPRESION TRIAXIAL.
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La presion que se ejerce con el agua que llena la camara es hidrostatica y produce,
por lo tanto, esfuerzos principales sobre el espécimen, iguales en todas las
direcciones, tanto lateral como axialmente. En las bases del espécimen actuara,
ademas de la presion del agua; el efecto transmitido por el véstago de la camara

desde el exterior.

La primera prueba triaxial desarrollada, la méas usada en los dltimos anos y adn
actualmente, es aquella en la que se transmite al espécimen una presién por medio
del vastago; el valor de esa presion (p), sumada a la del agua (oc), daré el esfuerzo

axial actuante sobre la muestra (0.):
Oa =0c t+ P

En épocas mas recientes se han desarrollado otras modalidades de prueba triaxial.
En una de ellas, ya bastante usada, el esfuerzo transmitido por el vastago es de
tensién, disminuyendo asf la presion axial actuante sobre la muestra durante la
prueba; en otra, se varia la presion lateral, modificando la presién de camara dada
con el agua, pero se mantiene la presion axial constante, para lo que son precisos los
ajustes correspondientes en la presion transmitida por el vastago. Finalmente, sobre
todo en trabajos de investigacion, se estdn efectuando pruebas en las que se hace

variar tanto al esfuerzo axial como al lateral.

Hoy las pruebas triaxiales pueden clasificarse en dos grandes grupos: Pruebas de

compresion y de extension.

Las de compresion son aquellas en las que la dimensién original axial del
espécimen disminuye y las de extension, aquellas en las que dicha dimensién se hace

aumentar durante la prueba.

Una prueba de compresién puede tener, evidentemente, varias modalidades de
laboratorio; en efecto, la dimension axial del espécimen se puede hacer disminuir
aumentando el esfuerzo axial, por aumento de la carga transmitida por el vastago o

manteniendo constante el esfuerzo axial, pero haciendo disminuir el lateral, dado por
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el agua (naturalmente, este método exige ajustes en la carga transmitida por el
vastago, para mantener la misma presion axial) o, finalmente, aumentando la presion
axial y disminuyendo la lateral simultineamente; la mas comun de las pruebas de
este altimo tipo es aquella en que cada incremento de presion axial sobre la muestra
es el doble del decremento de presion lateral, de modo que el promedio aritmético de

los esfuerzos normales principales se mantiene constante.

Correspondientemente, las pruebas de extensién pueden tener también varias
modalidades. En la primera, la dimensién axial del espécimen se hace aumentar
disminuyendo la presion axial, pero se deja constante la presion lateral; en la practica
esto se logra haciendo que el vastago ejerza una traccién sobre el espécimen. En la
segunda modalidad, la presion axial se hace permanecer constante (con los precisos
ajustes con el vastago), pero se hace aumentar la presion dada con el agua.
Finalmente, en la tercera modalidad posible, se hace disminuir la presion axial, a la
vez que se aumenta la lateral; en este tipo de prueba también es muy usual que la
disminucién de presién axial sea, en cada variacion de carga aplicada, doble del
aumento de la presion lateral, buscando una vez maés, que el promedio aritmético de

los esfuerzos normales principales se mantenga.

Es usual llamar o1, 02, 03 a los esfuerzos principales mayor, intermedio y minimo,
respectivamente. En una prueba de compresion, la presion axial siempre es el
esfuerzo principal mayor, o01; los esfuerzos intermedio y menor son iguales (02=03) y
quedan dados por la presion lateral. En una prueba de extension, por el contrario, la
presion axial siempre sera el esfuerzo principal menor (03); el mayor y el intermedio

son ahora iguales y estan dados por la presion lateral del agua (01=02).

El estado de esfuerzos en un instante dado se considera uniforme en toda la
muestra y puede analizarse recurriendo a las soluciones graficas de Mohr, con o1 y 03
como esfuerzos principales mayor y menor, respectivamente. Debe observarse que en
una camara triaxial el suelo esta sujeto a un estado de esfuerzos tridimensional, que
aparentemente deberia tratarse con la solucién general de Mohr, que envuelve el

manejo de tres circulos diferentes; pero como en la prueba dos de los esfuerzos
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principales son iguales, en realidad los tres circulos devienen a uno solo y el

tratamiento resulta simplificado.

La resistencia al esfuerzo cortante, sobre todo en suelos "cohesivos", es variable y
depende de diversos factores circunstanciales. Al tratar de reproducir en el
laboratorio las condiciones a que el suelo estara sujeto en la obra de que se trate, sera
necesario tomar en cuenta cada uno de esos factores, tratando de reproducir las
condiciones reales de ese caso particular. Por ello no es posible pensar en una prueba
tinica que refleje todas las posibilidades de la naturaleza. Parece que, en cada caso,
deberfa montarse una prueba especial que lo representara fielmente; sin embargo, es
obvio que esto no es practico, dado el funcionamiento de un laboratorio comun. Lo
que se ha hecho es reproducir aquellas circunstancias mas tipicas e influyentes en
algunas pruebas estandarizadas. Estas pruebas se refieren a comportamientos y
circunstancias extremas; sus resultados han de adaptarse al caso real,
interpretandolos con un criterio sano y teniendo siempre presente las normas de la

experiencia.

Las pruebas triaxiales suelen considerarse constituidas por dos etapas. La primera
es aquella en que se aplica a la muestra la presién de cdmara (o.); durante ella puede
o no permitirse el drenaje de la muestra, abriendo o cerrando la valvula de salida del

agua a través de las piedras porosas.

En la segunda etapa, de carga propiamente dicha, la muestra se sujeta a esfuerzos
cortantes, sometiéndola a esfuerzos principales que ya no son iguales entre si; esto
requiere variar la presiéon que comunica el vastago, de acuerdo con alguna de las
lineas de acci6bn ya mencionadas (pruebas de compresién o de extension); esta
segunda etapa puede también ser o no drenada, segiin se maneje la misma valvula
mencionada. En realidad, la alternativa en la segunda etapa sélo se presenta si la
primera etapa de la prueba fue drenada, pues no tiene mucho sentido permitir
drenaje en la segunda etapa, después de no haberlo permitido en la primera.

La descripcion de las pruebas se hace con base en la mas familiar, que es la prueba
de compresién aumentando el esfuerzo axial por aplicacion de una carga a través del
vastago.
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Prueba lenta. (Simbolo L). Prueba con consolidaciéon y con drenaje.

La caracteristica fundamental de la prueba es que los esfuerzos aplicados al
espécimen son efectivos. Primeramente se sujeta al suelo a una presion hidrostatica
(0c), teniendo abierta la valvula de comunicacién con la bureta y dejando transcurrir
el tiempo necesario para que haya completa consolidacién bajo la presion actuante.
Cuando el equilibrio estatico interno se haya reestablecido, todas las fuerzas
exteriores estaran actuando sobre la fase solida del suelo; es decir, producen
esfuerzos efectivos, en tanto que los esfuerzos neutrales en el agua corresponden a la
condicién hidrostatica. La muestra es llevada a la falla a continuacién aplicando la
carga axial en pequefios incrementos, cada uno de los cuales se mantiene el tiempo
necesario para que la presién en el agua, en exceso de la hidrostética, se reduzca a

cero.

Prueba rapida-consolidada. (Simbolo R.). Prueba con consolidacién y sin
drenaje.

En este tipo de prueba, el espécimen se consolida primeramente_bajo la presi6n
hidrostatica o, como en la primera etapa de la prueba lenta; asi, el esfuerzo oc llega a
ser efectivo (oc), actuando sobre la fase sélida del suelo. En seguida, la muestra es
llevada a la falla por un rapido incremento de la carga axial, de manera que no se
permita cambio de volumen. El hecho esencial de este tipo de prueba es el no permitir
ninguna consolidacion adicional durante el periodo de falla, de aplicacion de la carga
axial. Esto se logra facilmente en una cdmara de compresion triaxial cerrando la
véalvula de salida de las piedras porosas a la bureta; una vez hecho esto, el requisito es
cumplido independientemente de la velocidad de aplicacién de la carga axial; sin
embargo, parece no existir duda de que esa velocidad influye en la resistencia del

suelo, aun con drenaje totalmente restringido.

En la segunda etapa de una prueba réapida-consolidada podria pensarse que todo
el esfuerzo desviador fuera tomado por el agua de los vacios del suelo en forma de
presion neutral; ello no ocurre asi y se sabe qué parte de esa presién axial es tomada

por la fase sélida del suelo, sin que, hasta la fecha, se hayan dilucidado por completo
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ni la distribucién de esfuerzos, ni las razones que la gobiernan. De hecho no hay
ninguna razén en principio para que el esfuerzo desviador sea integramente tomado
por el agua en forma de presién neutral; si la muestra estuviese lateralmente
confinada, como en el caso de una prueba de consolidacién, si ocurrirfa esa
distribucién simple del esfuerzo vertical, pero en una prueba triaxial la muestra

puede deformarse lateralmente y, por lo tanto, su estructura toma esfuerzos cortantes

desde un principio.
Prueba rapida. (Simbolo R). Prueba sin consolidacion y sin drenaje.

En este tipo de prueba no se permite en ninguna etapa consolidacion de la
muestra. La valvula de comunicacién entre el espécimen y la bureta permanece
siempre cerrada impidiendo el drenaje. En primer lugar se aplica al espécimen una
presion hidrostatica y, de inmediato, se hace fallar al suelo con la aplicacién réapida de
la carga axial. Los esfuerzos efectivos en esta prueba no se conocen bien, ni tampoco
su distribucién, en ningtin momento, sea anterior o durante la aplicacién de la carga

axial.

Prueba de compresion simple. (Simbolo C.).

Esta prueba no es realmente triaxial y no se clasifica como tal, pero en muchos
aspectos se parece a una prueba répida. Los esfuerzos exteriores al principio de la
prueba son nulos, pero existen en la estructura del suelo esfuerzos efectivos no muy
bien definidos, debidos a tensiones capilares en el agua intersticial.

Consolidacién de los suelos.

A un proceso de disminucién de volumen, que tenga lugar en un lapso,
provocado por un aumento de las cargas sobre el suelo, se le llama proceso de

consolidacion.

Durante el proceso de consolidacién la posicion relativa de las particulas s6lidas

durante el mismo plano horizontal permanece esencialmente la misma; asi el
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movimiento de las particulas de suelo puede ocurrir solo en direccién vertical; esta es

la consolidacién unidireccional o unidimensional.

En la consolidacién unidimensional, por lo tanto, el volumen de la masa de suelo

disminuye, pero los desplazamientos horizontales de las particulas sélidas son nulos.

Desde luego es cierto que en las pruebas de laboratorio hechas con muestras
pequenas se produce la consolidacién en tiempos muy cortos en comparacién con el
tiempo en que el estrato real de arcilla se consolidara bajo la carga de la estructura

Una prueba de consolidacién unidimensional estdndar se realiza sobre una
muestra labrada en forma de cilindro aplastado, es decir de pequefia altura en

comparacion del didametro del la seccion recta.

La muestra se coloca en el interior de un anillo, generalmente de bronce, que le
proporciona un completo confinamiento lateral. El anillo se coloca entre dos piedras
porosas, una en cada cara de la muestra; las piedras son de seccién circular y de
didmetro ligeramente menor que el didmetro interior del anillo. El conjunto se coloca

en una cazuela de un consolidémetro, como se muestra en la figura IIL.5
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FIGURA 1115 DETALLE DE LA COLOCACION DE LA MUESTRA EN EL CONSOLIDOMETRO DE ANILLO FIJO.

Por medio del marco de carga mostrado en la figura se aplican cargas a la
muestra, repartiéndolas uniformemente en toda su area con el dispositivo formado
por la esfera metalica y la placa colocada sobre la piedra porosa superior. Un

extensometro apoyado en el marco de carga mévil y ligado a la cazuela fija, permite
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llevar un registro de las deformaciones en el suelo. Las cargas se aplican en
incrementos, permitiendo que cada incremento obre por un periodo de tiempo
suficiente para que la velocidad de deformacion se reduzca préacticamente a cero.

En cada incremento de carga se hacen lecturas en el extensémetro para conocer la
deformacién correspondiente a diferentes tiempos. Los datos de estas lecturas se
dibujan en una grafica que tenga por abcisas los valores de los tiempos transcurridos,
en escala logaritmica y como coordenadas las correspondientes lecturas del
extensOmetro, en escala natural. Estas curvas se llaman de consolidacién y se obtiene

una para cada incremento de carga aplicado.

En rigor, la prueba de consolidacion, tal como se hace en un consolidémetro, hace
disminuir el volumen de la muestra por acortamiento de la altura, pero sin cambio en

la seccién transversal.

Forma tipica de la curva de consolidacién en arcillas (figura IIL6)

Lecturas
del
extensometro

v

Tiempos (escala logaritmica)

Figura IlL.6

Una vez que el suelo alcanza su méxima deformacion bajo un incremento de carga
aplicado, su relacién de vacios llega a un valor menor, evidentemente, que el inicial y
que puede determinarse a partir de los datos iniciales de la muestra y las lecturas del
extensometro. Asi para cada incremento de carga aplicado se tiene un valor de la

relacion de vacios y otro de presi6n correspondiente actuante sobre el espécimen.
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(a) (b)

(@) Representacion aritmética

(b)  Representacion semilogaritmica

Una vez que el suelo alcanza su maxima deformacién bajo un incremento de carga
aplicado, su relacion de vacios llega a un valor menor, evidentemente, que el inicial y
que puede determinarse a partir de los datos iniciales de la muestra y las lecturas del
extensOmetro. Asi, para cada incremento de carga aplicado se tiene finalmente un
valor de la relacién de vacios y otro de la presién correspondiente actualmente sobre
el espécimen. En suma de toda la prueba, una vez aplicados todos los incrementos de
carga; se tienen valores para constituir una grafica en cuyas absisas se ponen los
valores de la presion actuante, en escala natural o logaritmica y en cuyas ordenadas
se anotan los correspondientes de e en escala natural. Estas curvas se llaman de
compresibilidad y de ellas se obtiene una en cada prueba de consolidacién completa.

Generalmente en una curva de compresibilidad se definen tres tramos diferentes.
El A es un tramo curvo que comienza en forma casi horizontal y cuya curvatura es
progresiva, alcanzando su maximo en la proximidad en su unién con el tramo B. El
tramo B es generalmente un tramo recto muy aproximadamente y con el se llega al
final de la etapa de carga de la prueba, al aplicar el maximo incremento de carga, al
cual corresponde la maxima presién sobre la muestra. A partir de este punto es
coman en la prueba de consolidacién someter el espécimen en una segunda etapa,
ahora se descarga, en la que se sujeta al espécimen en cargas decrecientes,
permaneciendo cada decremento en tiempo suficiente para que la velocidad de
deformaci6n se reduzca practicamente a cero; en esta etapa se tiene una recuperacion

del espécimen; si bien este nunca llega de nuevo a su relacién de vacios inicial; el
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del espécimen; si bien este nunca llega de nuevo a su relacién de vacios inicial; el
tramo C corresponde a esta segunda etapa, con el espécimen llevado a carga final
nula, como es usual el tramo A de la curva de compresibilidad suele llamarse “tramo
de recompresion”, el tramo B “tramo virgen” y el tramo C “tramo de descarga” ,

como se muestra en las figuras II1.7 a y IIL.7b.

Considérese un experimento en el cual una muestra de arcilla se sujeta a un ciclo
de carga y completa descarga, correspondiente a una prueba de consolidacion
unidimensional y, de inmediato, una vez descargada, se vuelve a cargar, a una
presion mayor que la maxima alcanzada en el primer ciclo; finalmente la muestra

vuelve a descargarse hasta retornara la condicién p=o.

B
>

p

Curva de compresibilidad para dos procesos de carga y descarga consecutivos.

FiguraIII.8

En el primer ciclo de carga y descarga la grafica obtenida es la ABC, ‘de acuerdo
con lo antes expuesto. En la grafica A’B'C’, correspondiente al segundo ciclo son de
notar los siguientes hechos. El tramo A’, de recompresion, se extiende ahora hasta la
maxima presion a que se haya cargado al suelo en el ciclo anterior, mientras que el
nuevo tramo virgen, B’, rapidamente se define como la prolongacién del tramo virgen
correspondiente al primer ciclo. El tramo de descarga, C’c resulta similar al tramo C,
primeramente obtenido.
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De la posicién relativa de los tramos A’, B" y C’, del segundo ciclo de carga y
descarga respecto a los A, B y C, del primer ciclo puede concluirse que se produce un
tramo de recompresion, tal como el A’, cuando se estdn aplicando a la muestra de
suelo presiones que ésta ya ha soportado en una época anterior, mientras que un
tramo virgen, tal como el B’, resulta al aplicar a la muestra presiones nunca antes

soportadas. Resultan asf 16gicos los nombres adoptados para los diferentes tramos.

Cuando se someta una muestra de suelo natural a un solo ciclo de carga y
descarga, como es usual en una prueba normal de consolidacién unidimensional y se
obtenga una grafica del tipo de representacion semilogaritmica, hay evidencia
experimental suficiente para concluir que las presiones correspondientes al tramo A
ya han sido aplicadas al suelo en otra época, mientras que aquellas correspondientes
al tramo B, son de magnitud mayor que las soportadas anteriormente, como se

muestra en la figura II1.8
Equipo para la prueba.

Consiste de un consolidémetro incluyendo el anillo para la ubicacién de la
muestra, piedras porosas, un micrémetro de 0.00lcm y equipo adicional tal como
cortadores para labrar el espécimen, cronémetro, capsulas, horno, balanzas,

term6metros y una cierta cantidad de algodén hidroéfilo.
Descripcion del mecanismo de transmision de carga y calibracién del aparato.

La carga se aplica por medio de pesos colocados en una ménsula que cuelga del
extremo de la viga de carga. La carga se transmite al marco por medio de un cable
apoyado en una rétula fija de radio ry, ligada al pedestal del aparato. La viga de carga
puede girar en torno a esa rétula. La relacion del brazo de palanca de la ménsula de
carga, 12, y del radio r, antes mencionado, suele ser del orden de 10 y ésta es la razén
de multiplicacion de cargas del aparato, como se muestra en la figura II1.9

El peso de la viga y la ménsula de carga se balancean con el contrapeso A. El peso

del marco de carga se balancea, a su vez, con el contrapeso B.
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FIGURA I11:9 ESQUEMA DEL MECANISMO DE TRANSMISION DE CARGA DE UN CONSOLIDOMETRO,

La posicién del marco de carga respecto a la cazuela puede ajustarse usando las
tuercas de las barras laterales del marco.

Para dejar el aparato listo para el uso es preciso obtener una curva de calibracién;
es decir, una curva dé las deformaciones propias, sin muestra. Estas deformaciones
deberén restarse de las obtenidas en una prueba, a fin de llegar a las deformaciones
de la muestra sola. La curva se obtiene sujetando al conjunto de las piedras porosas,
placa de carga, etc., sin muestra, a una prueba de consolidacién y dibujando las
lecturas del micrometro contra las correspondientes cargas, en escala aritmética,
usualmente.

Preparacion de la muestra.

Para preparar una muestra inalterada es esencial cortar un fragmento cuyo
volumen sea el del anillo de consolidacion.
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Es recomendable preparar el espécimen en un cuarto himedo. Al mismo tiempo
que se prepara la muestra de consolidacién es necesario formar una muestra
representativa para determinacion de peso especifico relativo y es conveniente
obtener muestras para la relacion de pruebas de limites de plasticidad. El
procedimiento detallado para la obtencién de una muestra para pruebas de

consolidacién debera ajustarse a lo que sigue:

1- Anotese el peso propio del anillo para confirmar la muestra y de dos placas de
vidrio de aproximadamente 15x15cm. Hagase lo mismo con el area y altura del anillo.

2- Col6quese una masa de arcilla inalterada del tamano aproximado en el anillo
de consolidacién, debe tenerse cuidado de que la muestra no pierda agua por
evaporacion. Conforme el labrado de la muestra progresa, esta se va presionando
hacia adentro del anillo, usando para ello una placa de vidrio.

3- Retirese la proporciéon de la muestra que sobresalga por la cara superior del
anillo, hasta lograr una superficie contintia a nivel.

4- Col6équese una placa de vidrio, ya pesada, sobre el anillo; inviértase este y
repitase la remocion del material en la cara inferior. Una vez realizada, coloquese en
esa cara la otra placa de vidrio tarada.

5- Anotese una muy cuidadosa y detallada descripcién de la muestra.

6- Usando una balanza, pese el conjunto muestra, anillo y placas de vidrio.

7- Retirese con cuidado las placas de vidrio y en su lugar, céntrense
cuidadosamente las piedras porosas ligeramente humedecidas en sus bases,
presionandolas muy suavemente contra la muestra.

8- Col6quese un anillo de algodén hidréfilo, himedo, en torno a la piedra porosa

superior, cubriendo la parte superior del espacio entre el anillo y la cazuela.
Montaje de la prueba.
Se ajustara a lo que sigue:
1- Con gran cuidado, coléquese esta sobre la plataforma del banco de

consolidacion y céntrese cuidadosamente la piedra porosa superior bajo el marco de

carga.
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2- Balancéese la palanca de carga y ajuste la elevacion de la pieza transversal
superior del marco de carga, hasta que el marco quede en contacto con la pequena
esfera metalica alojada en la muestra de la placa de carga.

3- Col6quese el micrémetro, atornillado el puente que los sostiene y poniéndolo

en contacto con el marco de carga; péngase el micrometro en cero.
Procedimiento de prueba.
El procedimiento de prueba se ajustara a lo que sigue:

1. Retirado el pequeiio peso actuante sobre el marco de carga, coléquese en la
ménsula el primer incremento de carga, evitando que el marco cause impacto sobre la
muestra y usando los pesos apropiados. Anétese la carga. La magnitud de la presion
a que primeramente se ajuste la muestra dependera de varias consideraciones. Debe
escogerse una carga bastante pequefia, tal que de una presion que haga que la
muestra no fluya a través del espacio libre entre la piedra porosa y el anillo; ademas,
puesto que en la teoria se suponen constantes tanto en la relacion de vacios como el
coeficiente de permeabilidad durante el tiempo en que actda el incremento de carga,
no se tendria buena concordancia entre las curvas de laboratorio y la teoria si se
escogieran incrementos de carga demasiado grandes. Por otra parte, si los
incrementos son demasiado pequefios, la consolidacién secundaria, que es

independiente de la magnitud de ellos harfa poco notorios los efectos primarios.

Después de que la muestra haya sido consolidada bajo el primer incremento, cada
incremento sucesivo sera tal que la carga se vaya duplicando. En suelos muy blandos
es conveniente dividir la colocaciéon de la primera carga en cuatro etapas, con media
hora de intervalo y colocando cada vez una cuarta parte de la carga. Al colocar las
cargas en la ménsula debera siempre evitarse el impacto. Las pesas ranuradas de uso
comin, deben colocarse con sus ranuras cuatropeadas, para evitar su deslizamiento
de la ménsula, por inclinacién de ésta.

2. Obsérvense y anétense las lecturas del micrémetro en intervalos de tiempo

adecuados. Es util la siguiente secuencia: 6 segundos, 15 segundos, 30 segundos, 1
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minuto, 2 minutos, 4 minutos, 8 minutos, 15 minutos, 30 minutos, 1 hora, 2 hora, 4
hora, 8 hora, etc. No es fundamental cefirse a una cierta secuela, pero si lo es medir
correctamente el tiempo transcurrido desde el principio hasta el instante en que se

hace cada lectura.
3. Dibujese la curva de consolidacion (trazo semilogaritmico).

4. Una vez que en la curva de consolidacion se define claramente el tramo recto
de consolidacién secundaria, se considera que se ha completado la primaria;
precédase entonces a la colocacién del segundo incremento de carga, repitiendo los
puntos 2) y 3). Y asi precédase sucesivamente hasta completar la prueba en lo

referente al ciclo de carga.

5. Observando todas las curvas de consolidacién obtenidas, selecciénese un
tiempo correspondiente a un punto que caiga en el tramo de consolidacion
secundaria de todas ellas. Anotense las presiones y las lecturas del micrémetro,
usando las curvas correspondientes a ese tiempo escogido, interpolando en las
curvas. Estos datos pueden dibujarse en trazo semilogaritmico, con las presiones en
escala logaritmica y las lecturas en escala natural. La forma de la curva asi obtenida es
similar a la de la curva de compresibilidad, que se dibujara posteriormente. Del
analisis de la curva es posible ver si la prueba se ha desarrollado lo suficiente para los
propositos que se persiguen. Siempre que sea posible, es deseable continuar
aplicando incrementos de carga hasta que la porcion recta del trazado
semilogaritmico recién dibujado, se defina netamente. Hay que tener en cuenta, sin
embargo, que los consolidometros normales tienen una capacidad maxima en la
ménsula de carga de 100 a 150 Kg.

6. Una vez aplicados todos los incrementos de carga necesarios, segun la
informacién proporcionada por la curva presion-lecturas del microémetro mencionada
en 5), quitense las cargas en decrementos; generalmente se quitan las tres cuartas
partes de la presion total en el primer decremento y después, en cada uno de los

restantes, se retira la mitad de la carga que reste.
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7. Haganse lecturas en diferentes tiempos para cada carga actuante en el ciclo de
descarga, dibujando las curvas de expansién, analogas a las anteriores de
consolidacién. El criterio para fijar el tiempo en que se hagan las remociones de carga
sucesivas es el mismo que el establecido para la aplicacién de los incrementos en el
ciclo de consolidacién. Es conveniente convertir la escala de las lecturas del

micrémetro al dibujar las curvas.

8. Después de retirar toda la carga, permitase que la muestra se expanda
descargada durante 48 horas o, preferiblemente, hasta que no se registre expansion en
el micrémetro en un periodo de 24 horas. Si se deseara someter a la misma muestra a

otros ciclos de recompresion, repitanse las etapas 1) a 8).

9. Al terminar la prueba, quitese el micrémetro y desdrmese el consolidémetro.
Cuidadosamente quitese el agua del anillo de consolidacion y de la superficie de la
muestra, coléquense dos placas de vidrio, previamente taradas, cubriendo la muestra
y el anillo y pésese el conjunto (anétese el dato como tara mas suelo humedo).

10. Seque la muestra en el horno y obténgase su peso seco.
Datos de la prueba de consolidacion.
Se seguiran los siguientes lineamientos:

1. Ejecatense los calculos indicados en la forma de Contenidos de agua y
calculos. Estos conducen a la determinacién de los contenidos de agua inicial y final
del espécimen y de la altura de sélidos, Hs. esta dltima cantidad, juntamente con la
altura original del espécimen Hi se usa en el calculo de las relaciones de vacios
correspondientes a las lecturas del micrometro, registradas en la forma de Resumen
de datos y célculos. El propésito del calculo de los grado de saturacién al principio y
al final de la prueba es el de obtener una verificacién de de la exactitud de los datos
observados y registrados. El grado de saturacion de una arcilla inorganica inalterada
es, por lo general, muy cercano a 100%. Si el grado de saturacién calculado al

principio de la prueba varia apreciablemente del 100%, ello puede indicar la
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presencia de gas o aire en la muestra o un error en los datos o célculos efectuados.
Cuando una muestra esta totalmente saturada al principio de la prueba, ciertamente
lo estara al final de ella. El calculo del grado de saturacién final requiere tomar en
cuenta el cambio de altura del espécimen, que tiene lugar del principio al fin de la
prueba; esta dado por la variacién neta de lecturas inicial y final del micrémetro. Por
lo tanto, un valor inapropiado del grado de saturacién calculado puede indicar un

error en las lecturas micrométricas registradas.

2. Registrense en la forma de Resumen de datos y célculos, los datos alli
especificados. La duracién de la prueba es el tiempo total transcurrido desde la
aplicacion del incremento de carga inicial al momento en que se hace la lectura
micrométrica final. El intervalo de tiempo entre incrementos de carga usado en los
calculos es el tiempo, arbitrariamente escogido, para el cual se completa la
consolidacién primaria en todos los incrementos de carga. La correccién por
compresion del aparato de la forma de resumen de datos y calculos se obtiene de la

curva de calibracién a que ya se ha hecho referencia.

3. Dibtjese la curva de compresibilidad en trazo semilogaritmico y determinese

la carga de preconsolidacion.
Para el proyecto de interés se realizaron las siguientes pruebas de laboratorio:

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 determino también el contenido natural de agua.

En los estratos representativos se hicieron limites de consistencia o se
determino el porcentaje de finos, seglin se trata de suelos finos o gruesos; se

obtuvieron en ambos la densidad de sélidos.

Para conocer los parametros de resistencia del suelo, se efectuaron en muestras

inalteradas ensayes de compresion axial no confinada y compresion triaxial no
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consolidada-no drenada (prueba triaxial UU). En el anexo I se presentan los registros
de laboratorio y las graficas de esfuerzo-deformacién unitaria de las pruebas de
compresién no confinada realizadas, y de la determinacién del peso volumétrico
natural. La ley de resistencia definida por la envolvente de los circulos de Mohr
correspondientes a los estados de esfuerzo desviador maximo, obtenidos en pruebas
de compresion triaxial no consolidada-no drenada (UU), asi como los registros de

laboratorio y las graficas de esfuerzo deformacién unitaria, de las pruebas UU.

Los parametros de compresibilidad del suelo, se obtuvieron por medio de
pruebas de consolidacién estandar. En el anexo I se presentan las curvas de
compresibilidad, y los registros de laboratorio de las pruebas de consolidacion

realizadas.
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IV CARACTERISTICAS 'FISICﬂ.S'_‘YT.S"IMETIgRﬂEFICﬂS DEL SUBSUVELO

La cuenca del Valle de México asemeja una enorme presa, azolvada: la cortina
situada en el sur esta representada por los basaltos del Chichinautzin, mientras que
los rellenos del vaso estan constituidos en su parte superior por arcillas lacustres y en
su parte inferior por clasticos derivados de la accién de rios, arroyos, glaciares y

volcanes.

El conjunto de rellenos contiene ademas capas de ceniza y estratos de pomez
producto de las erupciones volcanicas menores y mayores durante el ultimo medio
millén de afios, o sea el Pleistoceno Superior, que es aproximadamente el lapso

transcurrido a partir del lapso del cierre de la cuenca.

Todo material contenido en los dep6sitos de la cuenca del Valle de México es

directa o indirectamente de origen volcénico.

De origen volcanico son, por ejemplo, las lavas de los domos pliocénicos del cerro
de Chapultepec y del cerro del Tepeyac. Lo son también las lavas, brechas, tezontles
y cenizas del penén del marqués, asi como las de la sierra de Santa Catarina, con su
hilera de conos escoreédceos juveniles rodeados de lavas y las coladas recientes del
pedregal de San Angel, originadas en el Sitie. Los productos de estos derrames
volcanicos menores no compiten con los de un volcan grande; como lo es el cerro de
San Miguel que se eleva al SW de la Ciudad de México. Este complejo volcan con
calderas multiples produjo erupciones pumiticas de gran volumen y energia, varios
kilometros ctibicos de lavas, ademas de extensos lahares calientes y frios y otros
numerosos tipos de piro clasticos, que han contribuido a los extensos abanicos

volcéanicos que se conocen como Zona de Lomas.
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DEPOSITOS DE LAGO.
Proceso de Formacioén de los Suelos.

Los suelos arcillosos blandos son la consecuencia del proceso de deposito y de
alternacién fisicoquimica de los materiales edlicos, aluviales y de las cenizas
volcanicas en el ambiente lacustre, donde existian abundantes colonias de
microorganismos y vegetacién acudtica; el proceso sufri6 largas interrupciones
durante los periodos de intensa sequia en los que el nivel del lago bajo y se formaron
costras endurecidas por deshidratacion o por secado solar. Otras breves
interrupciones fueron provocadas por violentas etapas de actividad volcanica, que
cubrieron toda la cuenca con mantos de arenas basalticas o pumiticas; eventualmente
en los periodos de sequfa ocurria también una erupcién volcénica, formandose

costras duras cubiertas por arenas volcanicas.

El proceso descrito formo una secuencia ordenada de estratos de arcilla blanda
separados por lentes duros de limos y arcillas arenosas, por las costras secas y por
arenas basalticas o pumiticas, producto de las emisiones volcdnicas. Los espesores de
las costras duras por deshidratacién solar tienen cambios graduales debido a las
condiciones topogréficas del fondo del lago; alcanzan su mayor espesor hacia las
orillas del vaso y pierden importancia y aun llegan a desaparecer al centro del mismo.
Esto altimo se observa en el vaso del antiguo lago Texcoco, mostrando que esta

region tuvo escasos y breves periodos de sequia.

Evolucion de las Propiedades Mecanicas

a) Consolidacién Natural.

El proceso de formacioén de los suelos implico que se consolidaran bajo su propio
peso, excepto en las costras duras, que se preconsolidaron fuertemente por
deshidratacion o secado solar y que en su parte inferior formaron una zona

ligeramente preconsolidada. Considerando que la masa de suelo predominante era

muy blanda y normalmente consolidada, la variacién de su resistencia el corte con la
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profundidad debio ser lineal y seguramente muy similar en cualquier punto del lago.
Es factible que en el lago Texcoco que précticamente no sufri6 etapas de sequia y
donde el contenido salino de sus aguas era mas alto, las arcillas fueron algo mas

blandas y compresibles que en el resto de la cuenca.
b) Consolidacién Inducida.

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

e La colocaciéon de rellenos desde la época precortesiana, necesarios para la
construccién de viviendas y piramides, asi como el desarrollo de zonas
agricolas.

e La apertura de tajos y ttneles para el drenaje de aguas pluviales negras, que
provoco el abatimiento del nivel freatico, lo que a su vez incremento el espesor
de la costra superficial y la consolido la parte superior de la masa de arcilla.

eLa extraccion de agua del subsuelo, que ha venido consolidando
progresivamente a las arcillas, desde los estratos mas profundos de los
superficiales.

e La construccién de estructuras que ha propiciado el reciente crecimiento

urbano.
Caracteristicas Estratigraficas

a) Costra superficial (CS).
Este estrato esta integrado por tres subestratos que construyen una secuencia

de materiales naturales cubiertos con un relleno artificial heterogéneo, a saber:

¢ Relleno artificial (RA). Se trata de restos de construccion y relleno
arqueolégico, cuyo espesor varia entre 1y 7m.

e Suelo blando (SB). Se le puede describir como una serie de depésitos aluviales
blandos con lentes de material edlico intercalados.
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e Costra seca (SS). Se formo como consecuencia de un abatimiento del nivel del
lago, quedando expuestas algunas zonas del fondo a los rayos solares

(altitermal)
b) Serie Arcillosa Lacustre Superior

El perfil estratigrafico de los suelos del lago entre la superficie y la llamada capa
dura, es muy uniforme; se pueden identificar cuatro estratos principales, acordes con
su origen geol6gico con los efectos de la consolidacién inducida por sobrecargas
superficiales y bombeo profundo; estos estratos tienen intercalados lentes duros que
se pueden considerar como estratos secundarios. A esta parte se le identificara como
serie arcillosa lacustre superior y tiene un espesor que varia entre 25 y 50m

aproximadamente.

A continuacién se describen brevemente las caracteristicas de los estratos que

integran esta serie arcillosa:

e Arcilla preconsolidada superficial (PCS). En este estrato superficial, las
sobrecargas y rellenos provocaron un proceso de consolidacion que
transformo a los suelos normalmente consolidados, localizados por debajo de
la costra superficial CS, en arcillas preconsolidadas.

e Arcilla normalmente consolidada (NC): se localiza por debajo de la
profundidad hasta la que afectan las sobrecargas superficiales y por arriba de
los suelos preconsolidados por el bombeo profundo, estos suelos se han
identificado como normalmente consolidados para las sobrecargas actuales,
porque aun estas arcillas han sufrido un proceso de consolidacién a partir de
su condicion inicial.

e Arcilla preconsolidada profunda (PCP). El bombeo para abastecer a la ciudad
de agua potable ha generado un fenémeno de consolidacién, més significativo
en las arcillas profundas que en las superficiales.

e Lentes duros (LD). Los estratos de arcilla estan interrumpidos por lentes duros
que pueden ser costras de secado solar, arena o vidrio (pémez) volcédnico; estos

lentes se utilizan como marcadores de la estratigrafia.
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DE LA BIBLIOTECA
¢) Capa Dura.

La capa dura es un deposito heterogéneo en el que predomina material limo
arenoso con lentes de arcilla y ocasionales gravas, tiene una cementaciéon muy
variable; su espesor es variable desde casi imperceptible en la zona central de lago
que no llego a secarse, hasta alcanzar unos cinco metros en lo que fueron orillas del
lago. Desde el punto de vista geol6gico, este estrato se desarrollo en el periodo

interglaciar Sangamon, que se caracterizo por ser un periodo de sequia y calor.
d) Serie Arcillosa Lacustre Inferior.

Es una secuencia de estratos de arcilla separados por lentes duros, en un arreglo
semejante al de la serie arcillosa superior; el espesor de este estrato es de unos de 15m
al centro del lago y practicamente desaparece en las orillas. La informacién
disponible de este estrato es muy reducida, como para intentar una descripcién mas

completa.

e) Depésitos Profundos.

Es una serie de arenas y gravas aluviales limosas, cementadas con arcillas duras y
carbonatos de calcio; la parte superior de estos depésitos, de uno a cinco metros, esta

mas endurecida, debajo de la cual se encuentran estratos menos cementados y hasta

arcillas preconsolidadas.
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DEPOSITOS DE TRANSICION.

Caracteristicas Generales.

Los depositos de transiciéon forman una franja que divide los suelos lacustres de
las sierras que rodean al valle y de los aparatos volcanicos que sobresalen en la zona

del lago.

Estos materiales de origen aluvial, se clasifican de acuerdo al volumen de clasticos
que fueron arrastrados por las corrientes hacia el lago y la frecuencia de los depositos;
asi se generaron dos tipos de transiciones: interestratificada y abrupta; ambas

condiciones se describen a continuacion.
Condicion Interestratificada Del Poniente.

Esta condicion se presenta en los suelos que se originaron al pie de barrancas
donde se acumularon los acarreos pluviales que descendieron de las lomas a la
planicie, estos dep6sitos tienen semejanza con deltas, solamente que se extendieron
hasta la arcilla del antiguo lago Texcoco, formandose intercalaciones de arcillas
lacustres con arenas y gravas de ri6. En el proceso de formacién de los suelos, el
ancho de la franja de estos dep6sitos transicionales interestratificados vario segtn el
clima prevaleciente en cada época geol6gica; asf cuando los glaciares en las barrancas
de las lomas se derritieron, a finales de la tercera glaciacion, los depositos fluviales
correspondientes (formados al pie de los abanicos volcanicos) resultaron mucho mas
potentes y extensos que los originados a finales de la cuarta glaciacién, con mucho
menor espesor de las cubiertas de hielo en la sierra.

Consecuentemente y generalizando, puede hablarse de una zona de transicién
interestratificada cambiante y ancha al pie de las lomas; esta 4rea contiene en sus
partes mas profundas, debajo de la llamada capa dura, dep6sitos caéticos glaciales,
lahéricos y fluvioglaciales caracterizados por enormes bloques depositados en la boca
de las barrancas de San Angel, del Muerto, Mixcoac, Tacubaya, Tarango y Ri6 hondo.
Por otra parte, los depésitos aluviales pueden ser recientes, y entonces sobreyacen a
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los dep6sitos lacustres; tal es el caso de la cubierta de los suelos negros, organicos,
arenosos y limé arcillosos del Holoceno, que se extienden desde el pie de las lomas
sobre dos o tres kilémetros al oriente formando las riveras del lago histérico de los
Toltecas y Mexicas. Otra zona de transicion interestratificada ancha se extiende desde

el Valle de Coatepec hacia el sur.
Condicién Abrupta Cercana a los Cerros.

Esta condicién se identifica en el contacto entre los rellenos de la cuenca y los
cerros que sobresalen de dicho relleno, a manera de islotes; en este caso los depo6sitos
fluviales al pie de los cerros son practicamente nulos, lo cual origina que las arcillas
lacustres estén en contacto con la roca. Esta transicién abrupta se presenta en el
Pefi6n de los Bafios, el Penién del Marqués, el Cerro de la Estrella y el Cerro del
Tepeyac; la estratigrafia tipica de estas zonas esta integrada por la serie arcillosa
lacustre, interrumpida por numerosos lentes duros de los materiales erosionados de

los cerros vecinos.
Es interesante mencionar que en la cercania del Pefién de los Bafios se encuentren

intercalaciones de lentes delgados de travertino silicificado, producto de las

emanaciones de aguas termales.
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DEPOSITOS DE LAS LOMAS
Caracteristicas Generales.

La zona de las Lomas esta formada por la serranfa que limitan a la cuenca al
poniente y al norte, ademas de los derrames del Xitle al SSW; en las sierras
predominan tobas compactas de cementacién variable, depoésitos de origen glacial y
aluviones. Por su parte en el Pedregal del Xitle, los basaltos sobreyacen a las tobas y
depositos fluvioglaciales y glaciales méas antiguos.

Zona Poniente.

a) Sierra de las Cruces.
Se formo a partir del Plioceno Superior, extendiéndose su actividad hasta el

Pleistoceno Superior (Sangamon).

Varios escudo-volcanes andesitico-daciticos de estructura compleja, componen
esta sierra. Cada aparato estd constituido por cumbres lavicas y extensos abanicos
volcanicos. Se caracterizan estos ultimos por la acumulacién de materiales
piroclasticos producidos principalmente en periodos de actividad explosiva;
subsecuentemente estos fueron transportados por agua, aire y hielo.

En la formacion de las Lomas se observan los siguientes elementos litol6gicos:

e Capas de erupciones pumiticas plinianas. Corresponden a la actividad
volcénica de mayor violencia; se depositaron como Iluvia en estratos de
gran uniformidad hasta lugares muy distantes del crater.

* Flujos piroclasticos (nuées) de grandes volumenes de grava, bloques y
arena fina (arenas azules, arenas rosas, cuquita).

e Lahares calientes correspondientes a corrientes impulsadas y lubricadas
por gases y agua condensada. Estan asociadas a erupciones de flujos

piroclasticos.
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e Lahares frios son acumulaciones cadticas de material piroclastico
arrastrado en corrientes lubricadas arrastradas por agua de lluvias
torrenciales inmediatas a la erupcion.

e Depésitos fluvioglaciales producto del arrastre del agua que se derrite y
sale del glacial.

e Depositos fluviales estratificados correlacionables con la formacion
Clastica Aluvial del relleno de la Cuenca de México.

e Suelos producto de la alteracién de las distintas unidades litol6gicas, de
cenizas y acumulaciones de polvo e6lico. Son de color rojo cuando estan
asociados a climas humedos calientes; de color amarillo subdesarrollados

cuando son producto de climas aridos y frios.
b) Pedregal del Xitle

Del cerro del Xitle descendi6, hace unos 2000 afios, una extensa colada de lavas
basélticas; sus numerosos flujos cubrieron las lomas al pie del volcan Ajusco y
avanzaron en sus fuentes hasta la planicie lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las
lavas descendieron sepultando dos valles antiguos, uno en el Sur que se dirigfa
anteriormente a las Fuentes Brotantes de Tlalpan; otro en el Norte, el mayor, que se
extendia entre el cerro Zacaltepetl y las lomas de Tarango. Este altimo valle contaba
con dos cabeceras: una en los flancos orientales del cerro de la Palma y la otra en la

barranca de la Magdalena Contreras.

A la zona cubierta por lava se le identificaba como los Pedregales de San Angel,
San Francisco, Santa Ursula, Carrasco y Padierna.

Por otra parte debe haber existido otro importante valle atn mas al Sur, entre las
fuentes Brotantes de Tlalpan y la sierra de Xochitepe; este tubo su cabecera en el valle
del Tezontle. Este afluente debe haber sido sepultado durante la erupcién del Ajusco,

en el Cuaternario Superior.

Muy anteriormente a la erupcién del Xitle en el Illinois (hace 200,000 anos)

avanzaron grandes cuerpos de hielo; estos glaciares fueron de la barranca de la
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Magdalena Contreras hasta las partes bajas del antiguo valle, acercandose a lo que
hoy es San Angel.

Indicios de morrenas con multitud de bloques grandes se han encontrado en San
Angel, asi como en las Fuentes Brotantes; por consiguiente, debajo de las lavas del
Pedregal de San Angel pueden existir importantes acumulaciones de morrenas y
secuencias fluvioglaciales derivadas de su erosién. Por otra parte, también puede
asegurarse que antes de que las lavas del Xitle cubrieran al sitio, este valle fue

inundado por otras coladas lavicas.
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El predio de interés se localiza en la Zona III (Zona de Lago), segtin la regionalizacion

del subsuelo considerada por el Reglamento de Construccién del Distrito Federal, y

presenta la siguiente secuencia estratigrafica determinada mediante el sondeo

realizado en el predio de interés

De 0.0a2 0.8 m

De(08a78m

De7.8a22.6m

De226a242m

De 24.2 2 26.2 m

Capa Vegetal. Formada por arcilla color café oscuro con

abundantes raices y pocos desperdicios de construccion.

Costra Superficial. Endurecida por secado solar y formada por
limo arenoso y arena limosa de consistencia semi dura a muy
dura, con intercalaciones de arcilla blanda. La resistencia
registrada con el cono eléctrico varfa entre 7 y mas de 100kg/cm?.

Serie Arcillosa Superior. Formada por arcilla de alta
compresibilidad y baja resistencia al esfuerzo cortante, con lentes
duros de arena limosa y limo arenoso. En la arcilla la resistencia
medida con el Cono Eléctrico vario entre 6 y 16kg/cm?, mientras
que en los lentes duros oscil6 entre 24 y 63kg/cm2.

Primera Capa Dura. Esta capa es de origen aluvial y esta
constituida por limo arenoso y arena limosa de consistencia dura
a muy dura, con algunos lentes de arcilla dura. La resistencia
medida con el Cono Eléctrico fue superior a 100kg/cm?, mientras
que el namero de golpes en la prueba de Penetracién Estandar
vario entre 25 y 49.

Serie Arcillosa Inferior. Formada por arcilla de alta
compresibilidad y mediana resistencia al esfuerzo cortante, con
lentes duros de vidrio y ceniza volcanica. La resistencia medida
con el Cono Eléctrico en la arcilla vario entre 9 y 22kg/cm?,

mientras que en los lentes duros resulto superior a 100kg/cm?2.
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El nivel freatico se detecto a 2.7 m de profundidad, con respecto al nivel actual de
la superficie del terreno, en la fecha en la que se realizo la exploraciéon. De
informacién de la Comision de Aguas del Valle de México se sabe que se tienen
abatimientos en la presion del agua del orden de 15 ton/m? a 20 m de profundidad.

El estado actual de los esfuerzos en el subsuelo se representa en la figura IV.1
mediante la grafica de variacién con la profundidad de la presién vertical efectiva
(determinada como la diferencia entre la presién total y la de poro); también se
indican los intervalos de preconsolidacién definidos en los ensayes de consolidacion

unidimensional efectuados.

Del anélisis de la figura anterior se concluye que el deposito arcilloso localizado
entre la superficie y 5.8m se encuentra preconsolidado por desecacién con un
esfuerzo de preconsolidacién mayor en 18 ton/m? al esfuerzo efectivo actual, en su
parte superior; y de 14 ton/m?, en su parte inferior, y a partir de dicha profundidad, y
hasta 30m tiene una diferencia entre los esfuerzos efectivos actuales de la estructura
de los dep6sitos arcillosos y el esfuerzo de preconsolidacién de 10 ton/m?2.

Considerando las caracteristicas de rigidez de la cimentacién que méas adelante se
define, la deformabilidad de los materiales del subsuelo y la presiéon de contacto
aplicada a los materiales de apoyo por la cimentacién, el médulo de reaccion del

suelo deberé considerarse de 3kg/cm3.
De acuerdo a las caracteristicas estratigréaficas de los depositos del subsuelo y a la

zonificacién geotécnica de la Ciudad de México el predio de interés se encuentra en la

zona III, a la que corresponde un coeficiente sismico de 0.4.
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YV ANALISIS Y ALTERNATIVA DE CIMENTACION

Considerando las caracteristicas arquitectonicas y estructurales del edificio
proyectado y las caracteristicas estratigréficas y fisicas del subsuelo, en particular la
existencia de depo6sitos arcillosos de alta compresibilidad y de baja resistencia con
espesor del orden de 30m, que presenta un esfuerzo de preconsolidacién de 10
ton/m? mayor al esfuerzo efectivo actual del subsuelo entre 58 y 30 m de
profundidad se juzga que la cimentacién de la estructura podréa ser resuelta mediante
un cajon de cimentacién estanco, de concreto reforzado, que compensen parcialmente
el peso del edificio, constituidos por muros de cimentacién, contratrabes y losa de
contacto plana. Con area en planta igual a la cubierta por el edificio, desplantado a
2.0m de profundidad, respecto al nivel medio de la superficie actual del terreno.

Es conveniente que los materiales que constituyan los diferentes elementos de

construccion del edificio sean lo mas ligeros posible.

En los analisis que més adelante se presentan se ha supuesto que el peso del
edificio considerando que las cargas permanentes mas la carga viva con intensidad

media sera de 0.9 ton/m? por nivel, y el peso de la cimentacién de 1.5 ton/m?2.

En esas condiciones y para el edificio proyectado, se tendra un peso unitario en
su area cubierta de 6.75 ton/ m?2,

Dadas las condiciones de deformabilidad de los depo6sitos arcillosos del
subsuelo y para evitar que los edificios a mediano plazo sufran hundimientos
diferenciales que provoquen la perdida de su verticalidad, es necesario que no se
tengan excentricidades entre el centro geométrico del area cubierta por el cajén y el

centro de cargas de la estructura.

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

alternativa de cimentacion propuesta.
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Cargas:
Considerando
1 ton/m?/niv.

1.5 ton/m? —— peso de la cimentacion

a) Area

A=BxL
A=14.8m x 33.4m
A=494.32 m?

At = Arosa + Avacios

ArLosa = At - Avacios

Arosa =494.32 m?2 - 96.62 m?
Arosa = 397.7 m?

Arosa = 397.7 m2

B - ALOSA
I

B 397.7m’
29.8m

B=13.35m ; L =29.8m

Aiosa =B xL
Arosa =13.35m x 29.8
Arosa = 397.7 m?

b) Wwmax = P.B. + 5xv + 1 ton/m2/niv = 6ton/ m?
6ton/ m?+ 1.5 ton/ m?2=7.5 ton/ m?
Wwmax=7.5 ton/ m2x 397.7 m?
Wnmax =2982.75 ton



¢) Winst

Consideramos 95% de las Wmax
Winst = Wmax x 0.95

Winst = 2982.75 ton x 0.95
Winst = 2833.61 ton

d) Wwmep

Consideramos 90% de las Wmax
Wwep = Wwmax x 0.90

Whnep = 2982.75 ton x 0.90
Wnmep = 2684.48 ton

V.1l ACCIONES

El peso de la estructura de interés para la condicién de cargas permanentes
mas carga viva maxima se supuso de 1.0 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 analisis de la cimentacion fueron las

siguientes:

a) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad
maxima, que incluyendo el peso de la cimentacién, considerada de 1.5
ton/m? tendra un valor de 10.50 ton/m?. Estas cargas se afectaron por un
factor de carga de 1.4 y se consideraron en el andlisis limite de falla en
condiciones estéticas.

b) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad
instantanea, que incluyendo el peso de la cimentacién tendra un valor de
784 ton/m? la acciébn accidental mas critica por efecto sismico

corresponderd a un momento sismico de 3768.07 ton-m. las cargas se
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afectaron por un factor de carga de 1.1 y se utilizaron en el analisis limite

de falla en condiciones dinamicas.

¢) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad media,
que incluyendo el peso de la cimentacién tendra un valor de 6.75 ton/m?.
las cargas se afectaron por un factor de carga 1.0 y se emplearon en la
determinacién de la profundidad de desplante del cajon y el analisis del

estado limite de servicio por consolidacién de los depésitos arcillosos.

e) Acciones

Fo=14

Wnmax = Wmax x Ee

Wwmax = 2982.75 ton x 1.4

Wwmax = 4175.85 ton Estado Limite de Falla en condiciones Estaticas

Winst = Winst x Fe

F-=1.1
Winst = 2833.61 ton x 1.1
Winst = 3116.97 ton Estado Limite de Falla en condiciones Dinamicas

Wwmep = Wwuep x Fe

Fe=10

Wwep = 2684.48 ton x 1.0

Wnep = 2684.48 ton Estado Limite de Servicio

V.2 DETERMINACION DE LA PROFUNDIDAD DE DESPLANTE

La determinacion de la profundidad de desplante de la cimentacion se hizo
satisfaciendo que la combinacién de cargas permanentes mas cargas vivas con
intensidad media mas el peso propio de la cimentacién diera lugar a una presion neta
aplicada por la losa de fondo del cajon de cimentacién, que transmitird al subsuelo
esfuerzos tales que para cualquier profundidad la suma del esfuerzo efectivo mas el
incremento de esfuerzo sea menor al esfuerzo de preconsolidacién del depésito
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arcilloso, a la profundidad correspondiente, verificando que en esas condiciones se
produzcan asentamientos admisibles tanto totales como diferenciales. Lo anterior se
satisface desplantando el cajéon de cimentacién al nivel de méxima excavacion

necesaria para alojar el semis6tano que corresponde a 2m de profundidad.

Para el edificio el peso de la estructura incluyendo el peso de la cimentacién
para las condiciones de carga permanente méas carga viva media, corresponde a una
presion unitaria de 6.75 ton/m?, considerada uniformemente distribuida por la losa
de fondo del cajén de cimentacién de las cuales tendran que compensarse 2.8 ton/m?.
Considerando que los materiales del subsuelo entre la superficie y 2m de
profundidad tienen un peso volumétrico de 1.4 ton/m?, la profundidad de desplante
necesaria para compensar 2.8 ton/m?, resulta de 2.0 m, para el edificio proyectado.

Presi6én compensada
We = yDf
We=1.4x2m =28 ton/ m?

V.3 ESTADO LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES ESTATICAS
La revisiéon de la estabilidad de las cimentaciones ante el estado limite de falla en
condiciones estéticas, se hizo considerando la combinacién de cargas permanentes
mas cargas vivas con intensidad méaxima, mas el peso de la cimentacién afectada por
un factor de carga de 1.4, mediante el cumplimiento de la siguiente desigualdad:

2 QF. <RF,
donde:
2Q: Suma de las acciones vericales debidas a la combinaci6n de cargas
permanentes mas cargas vivas con intensidad méxima, mas el peso de la

cimentacion en toneladas.

Fe:  Factor de carga, adimensional e igual a 1.4
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R: Capacidad de carga de los materiales de apoyo de la cimentacion, que es
funcion del tipo de cimentacién empleada.

Fr:  Factor de resistencia, adimensional e igual a 0.7

Revision E.L.F. en C.E.
ZQFc < RFy
> OF, = 4175.8510n

D> OF.  4175.85t0n
A 397.7m’

F
Zgé =10.50ton/ m*

V.3.1 CAPACIDAD DE CARGA DE LA CIMENTACION

La capacidad de carga admisible de los materiales que subyacen a la
cimentacién se determino 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:

RF, =(CN.F, + Pv)Al
donde:

RFr: Capacidad de carga admisible de la losa de fondo del cajon de
cimentacion, ya afectada por su factor de resistencia correspondiente, en
ton/m2,

c Cohesién del material de apoyo de la cimentacion a lo largo de la

superficie potencial de falla, en ton/m2.

Fr:  Factor de resistencia, adimensional e igual a 0.7
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Pv: Presién vertical total a la profundidad de desplante de la cimentacién,

en ton/m?2,
Al:  Area de lalosa de fondo del cajon de cimentacién, en m2,

Nc:  Coeficiente de capacidad de carga, adimensional y dado por la siguiente

expresion.
N, =5.14{1+0.25 o +0.25§J
B L

en la cual :

Df:  Profundidad de desplante del caj6n de cimentacién, en m.
B: Ancho del cajén de cimentacién, en m.

L Largo del cajén de cimentacion, en m.

Considerando una cohesién media a lo largo de la superficie potencial de falla
de 3.0 ton/m? y un peso volumétrico del suelo de 1.4 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 15.0 ton/m2.

Considerando la combinacién de cargas permanentes més cargas vivas con

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

R = CNFg+Py
N. = 5.14(1+0.25(Df/ B)+0.25(B /L))
N = 5.14(1+0.25(2/13.35)+0.25(13.35/29.8))

N.=5.91
C=3ton/m?
Fr=0.7
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Pv = yDf
Pv=28

R =(3(5.91)(0.7))+2.8
R =15.21 ton/m? ~ 15 ton/m?

Z—(jﬁ =10.50ton/ m* < RF, =15ton/m’

por lo tanto la cimentacién es estable ante el estado limite de falla en condiciones

estaticas.
ESTADO LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES DINAMICAS

La revisién de la cimentacién ante el estado limite de falla en condiciones
dindmicas se realiz6 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 Construccion del Comité de
Reconstruccién del 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 dinamicas, 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 las cargas gravitacionales y las debidas al sismo, lo
cual puede verificarse a través de la siguiente desigualdad.

WIF, —W,. < FyA,q, (1 - WJ
F,Cg

donde:
Wt:  Carga total de la estructura en la condici6n analizada.

Fc:  Factor de carga, adimensional e igual a 1.1
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Wc:  Peso del suelo desplazado para la construccion del cajon de cimentacion

en toneladas, igual a W. = yD 4

Fr:  Factor de resistencia adimensional e igual a 0.7

Ar:  Area reducida de la losa de fondo del cajon de cimentacion, para tomar

en cuenta el momento de volteo debido a sismo, igual a:
A, =(B-2e)xL
siendo:
B: Ancho de la losa de fondo del cajéon de cimentacion.
L: largo de la losa de fondo del cajén de cimentacion.

E; Excentricidad dada por:

#
e=|—
Wt

donde:
Wt Peso de la estructura en la condicién analizada, en toneladas.

Ms:  Momento de volteo debido a sismo, obtenido en forma aproximada con

el siguiente procedimiento:

Ms = O.S[EJH,WT[ES—J
3 Q

siendo:
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Cs:

qr:

Altura total de la estructura, medida a partir del desplante.

Coeficiente de disefio sismico, igual a 0.4

Factor de comportamiento sismico (ductibilidad).

Capacidad de carga neta del suelo de apoyo de la cimentacion, obtenida
con la siguiente formula:

= CN(‘

donde:

Nc:

do:

Cohesiéon media del suelo a lo largo de la superficie potencial de falla.
Coeficiente de capacidad de carga.

Aceleracion horizontal maxima 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. a, = 0.4 x 9.81/3 = 130.50 cm/seg?, siendo g
la aceleracion debida a la gravedad.

Minimo de (d, 1.2 h, 20m)

en la cual:
d: Ancho del drea reducido de la losa.
h: Profundidad desde el nivel de desplante del cajén de cimentacién

hasta la capa dura mas préxima.

y:  Peso volumétrico medio del suelo a nivel de desplante, hasta una

profundidad B, debajo de él.
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c Cohesion media del suelo, desde el nivel de desplante, hasta una
profundidad B, debajo de él.

La desigualdad se satisface con los siguientes valores:

5
WitFe ~We < F, d,q,| 1~ 2125c8b”
FC,
W, = 2833.61 ton
WitFc = 3116.97
Fc=1.1
Wc=yDf A

We = 2.8(397.7m2)
We = 1113.56 ton

Agr = (B-2e)L
B =13.35m
L =29.8m

)
e=|—
Wi

Ms =0.8(2/3)HrW1(Cs/Q)

Q=3

Cs =04 —— Zona de Lago
Hr=17m

Ms = 0.8(2/3)17m(3116.97)(0.4/3)
Ms = 3768.07 ton-m

3116.97ton
e=1.21

o ( 3768.07ton - m]
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Ar= (13.35m-2(1.21))29.8
Ar=1325.71 m?2

q1 =CNc
qu=3(5.91)
q=17.73

a, = 0.4x(9.81/3)
a, =1.31

b = minimo (d, 1.2h, 20m)
d=B-2e

d =13.35-2(1.21)
d=1093

h = 23m-Df
h =23m-2m
h=2Im

1.2h =1.2(21)
1.2h=25.2

y=14
C=3ton/m?
g =981

3116.97 - 1113.56 < 0.7(325.71)(17.73)| 1 - 0.12(1.1)1.31X10.931.4)
0.7(3)9.81)

Para el edificio proyectado:
2003.41ton<3523.18ton

Por lo tanto la cimentacion es estable en condiciones dindmicas.
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También se reviso que bajo condiciones dinamicas el incremento de esfuerzos
aplicado por la losa de cimentacién, producido por el momento de volteo debido al
sismo, no rebase la capacidad de carga admisible por cortante de los materiales de
apoyo de la losa de cimentacién, lo que asegura que las deformaciones del suelo bajo
el esfuerzo resultante por sismo se mantengan dentro del rango elastico del
comportamiento del material, no produciéndose por lo tanto deformaciones elasticas
permanentes por efecto de los incrementos de esfuerzos aplicados al suelo por la losa

de cimentacion durante el sismo.

Se determinaron los esfuerzos maximos que en condiciones dinamicas
aplicaran las losas de cimentacion empleando la formula de la escudarfa dada por la

siguiente expresion:

P= Q+£@Y+0.3O&X
Ix Iy
donde:
P: Esfuerzo a la distancia x del eje centroidal

Q:  Suma de cargas permanentes mas cargas vivas con intensidad

instantanea.
A:  Areadelalosa de cimentacion.
Mv: Momento de volteo debido a sismo.
X, Y: Distancié centroidal de la losa de cimentacién a la orilla mas alejada.

Ix, Iy: Momento de inercia centroidal del area de apoyo de la losa de

cimentacion, en el sentido largo y corto.



P=%+&y+0.3y‘ix

Ix 1}’ K‘ 29.8m -
Q =3116.97 ton : s g
A =397.7m2 X=14.8m
Mv= 3768.07 ton-m 13.35m
Y=6.68m
~ B_Li L A

Ix
12

~ 3
. 13.5(29.8)
12
Ix =29771.54m*

B’L
y=—+
GaET
_ 13.5°(29.8)
—

Iy = 6109.93m*

Iy

X =14.9m
Y =6.68m

P= [§ Hﬁﬂj + (_32633_0_7_ ]6.68 +0.3 %7@0? 14.9
397.7 29771.54 6109.93
P =11.44 ton/m?

P<gq

q =CNc

q=3(5.91)

q = 17.73ton/m?

11.44ton/m? < 17.73ton/ m?
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Se obtuvo un esfuerzo maximo aplicado por la losa de cimentacién bajo
condiciones de sismo de 11.44 ton/m?, que es menor al esfuerzo correspondiente a la
capacidad de carga altima del suelo de apoyo, que es de 17.73 ton/m?, por lo tanto no

se presentaran deformaciones plésticas permanentes.
V.4 ESTADO LIMITE DE SERVICIO

Los movimientos verticales que sufra la estructura respecto al terreno
circundante se deberén a las recuperaciones de las expansiones elasticas producidas
durante la construccién de la cimentaciéon y los hundimientos debidos a la
consolidacion de los depésitos arcillosos, producidos por el incremento de presion

neta transmitida al subsuelo, por ser una cimentacién parcialmente compensada.
V.41 EXPANSIONES ELASTICAS

Para la evaluacion de las expansiones eléasticas maximas que ocurriran al efectuar la
excavacion necesaria para alojar al cajon de cimentacién, se empleo el criterio de
Steinbrenner y los m6dulos de elasticidad obtenidos de correlacionar las propiedades
indice de los materiales de interés con las de otros semejantes en los que se han

determinado los médulos elédsticos por métodos geosismicos.

Segtn dicho criterio, el desplazamiento vertical bajo la esquina de un 4rea
rectangular descargada, colocada en la superficie de una capa de espesor D, esta dada

por:

HD 2%8{(]—3‘2)];; +(]_u_2u2)Fz}

donde:

q: Descarga uniformemente repartida superficialmente, provocada con la

excavacioén, en ton/m?2,
B: Ancho del 4rea descargada, en m.

Fi1y Fa Coeficientes adimensionales, que dependen de la relacién D/L y L/B.

104



D:  Espesor del estrato considerado, en m.

L: Longitud del area descargada.

E: Médulo de elasticidad del suelo bajo la zona de excavacion, en ton/m2.
U: Relacién de Poisson, adimensional.

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

H = HDI(EI’UI)—I—( HDE(EZ?HE)_HDI(EZ’!JZ) )+“‘+( HDn(Eﬂ’un)_HDM—](EH-‘un) )

Los médulos de elasticidad y relaciéon de Poisson considerados se enlistan a

continuacioén:
Profundidad Médulo de elasticidad . ,
Relacién de Poisson
(m) (ton/m?2)
2.00-7.80 2000 0.35
7.80-11.00 600 0.5
11.00-15.00 800 0.5
15.00-23.00 1100 0.5
EXPANSIONES ELASTICAS
gB 2
H, = E[(l uluzFI)+ (I —u —.?.uz)Fz] —_—
q = yDf
q = 2.8ton/m? B=13.35m P2
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2.0m
F'y A F 3 »

A F 3 r 3 F 3 0 35
ur=u.
Z :58 9
PR E,=2000ton/m”
v 7.80m
7.-9.0 u=0.5
2=7.Um -
- E>=600ton/m”
v 11.0m
Z:=13.0m g
E;=800ton/m’
3 15.0m
Z,~21.0m B0 i
E4=1100ton/m’
L 23.0m
EXPANSIONES PARA EL PUNTO 1
b B3 o
B 6.68 - B=6.68m
S B
B 6.68
L=149m
F11=0.12
F1o=0.11
‘7
< i (6.68) {i-G. 35)2}) 12 +[1—0 35-2(0.35) p.11}=1.40x10°*
12000
L W9 ..,
B 6.68
2 30 _yas
B 6.68
F21=0.19
F2=0.115
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_ 286886 (057 b9+ [i-0.5-2(0.5) p.115)= 444310

s 600

2.8(6.68) 2 2 5 815107
= fi- sy baz+[i-05-20057 pa1}=281x10

= & =223

6.68

3 —@—1.95

T 6.68

N |~

|

F31=0.28
F3,=0.105

2'88(2668) {1 ~(0.5) }).28 + [1 -0.5-2(0.5)° }) 105}= 4.91x10°°

3

(=280 (o5ppao+-05-20057pa1s}=33m0°

F1=0.42
F4,=0.08

AH, = 2‘18560'38) {1 -(0.5)’ }:).42 +fi-05-2(0.5) ]{).08}= 5.4x10°

AH, = 2560‘%8) {1057 b2s+[1-05-2(0.5y }).105}: 3.6x107
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+1.40x103
+4.44x1073
-2.81x103
+4.91x103
-3.33x10-3
+5.40x10-3
-3.60x10-3

2=6.40x10-*x100=0.64cm(4esquinas)=2.56cm

AH, =2.56cm al centro

EXPANSIONES PARA EL PUNTO 2

ke S0B 5oy
B 1335 B=13.35m
Zl

. G 2
B 1335 [=2938m

F11=0.035
F12=0.08

W, = %35’5) {i- (035 p.03s+ 1 035 - 2(0.35) p.os}=1.18x10

L 29
— = 235 =2.23
B 13.35

Z, 90

B 1335
F21=0.07
F2=0.09

AH, = %{l ~(0.57 p.o7+ -0.5-2(0.5) }).09}= 3.27x10°

AH, = 58-253(;3_15) {1 -(0.5) ]0.35 + [1 -0.5-2(0.5) }).08}: 1.64x10
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= — - = 2.23
B 13.35
Z _130 4oy
B 1335
F3=0.0.13
F32=0.11
AH, = 2'—855%‘—31) {1 -(0.5) }).13 - [1 -0.5-2(0.5)° }).11}= 4.56x10°°
AH, = 35%5%5) {i-(sypor+ -0.5-2(0.5) p.0o}=2.45x10"
L_298_,,
B 1335
B B ui
B 1335
Fun=0.24
F42=0.105
AH, = 2-81(:3635) {1 ~ (0.5]2}).24 + [1 -0.5-2(0.5)° }).105}: 6.10x10 "
AH, = 3%(.:%5) fi- .57 b.13+fi-0.5-2(0.5y p.a1}=331x10"
+1.18x10-
+3.27x1073
-1.64x103
+4.56x10°3
-2.45x10°3
+6.10x10-?
-3.31x10-3

2=7.71x10-3x100=0.77cm

AH, =0.77cm en la esquina
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Se obtuvo que excavando toda el area que ocupara el cajon de cimentacion, se
tendran las expansiones al centro de 2.56cm y en la esquina de 0.77cm, las cuales

resultan admisibles.

Posteriormente al construir las estructuras de interés, las cargas aplicadas por
ellas provocaran la recuperacion eldstica de los materiales del subsuelo, con una
magnitud igual a loas expansiones debidas a la descarga por la excavacion que aloja

el cajon de cimentacion.
V.4.2 ASENTAMIENTOS DIFERIDOS POR CONSOLIDACION

Cualquier suelo al someterlo a un incremento de carga se deforma. La cual
puede ocurrir a corto o largo plazo o bien bajo ambas condiciones.

La deformacién a largo plazo es de tipo elasto-plastico y se presenta
inmediatamente después de aplicar la carga. Se determina deformacién o

asentamiento elastico inmediato.

La deformacién a largo plazo es debida a la accién de carga de larga duracién
que produce la consolidaciéon del terreno de cimentacién, distinguiéndose dos

componentes: consolidacién primaria y consolidacién secundaria.

La consolidacién primaria ocurre en suelos finos plastico, tarda para
producirse, es funcién del tiempo de expulsioén del agua que lo satura. Este fenémeno

se estudia a partir de la teorfa de consolidacion de Terzagui.

La consolidacién secundaria se presenta en algunos suelos (principalmente
arcillas muy compresibles, suelos altamente orgéanicos, micoceos) que después de
sufrir el proceso de consolidaciéon primaria contintan deformandose en forma similar
al comportamiento de un cuerpo viscoso; este proceso continia durante muchos
anos.

Cuando un terreno es descargado, las deformaciones seran ascendentes,
denominéndose de manera similar expansiones a corto y largo plazo aunque esta

ultima en general es de pequefna magnitud.
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En base a lo anterior la expansién general del asentamiento debida al

incremento de carga aplicado al suelo por la cimentacion de una estructura es:
AH,. =AH,+AH, +AH|
AH, : Asentamiento total
AH, : Asentamiento elastico
AH , : Asentamiento por consolidacion primaria
AH_ : Asentamiento por consolidacion secundaria

ASENTAMIENTOS EN SUELOS GRUESOS.

Dependiendo del tipo y caracteristicas del suelo 1 6 2 asentamientos es mas
importante que lo restantes. Asi en arenas gravas y boleos el asentamiento elastico es
preponderante, por lo tanto:

AH, = AH,

La deformacién eléstica para un é4rea uniformemente cargada y flexible, esta

dada por la expresi6n que integran la solucién de Boussinesq:

2 - 2
- PBU=w) s E” PBIS

1—u

AHe = PBIlo

donde:
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P:  Carga uniformemente repartida, ton/m?
B: Ancho del cimiento, en metros

u: Relacién de Poisson, adimensional

E: Modulo de elasticidad del suelo de apoyo

16 : Factor de forma o de influencia, tabla de Sowers

FORMA DE VALOR DE INFLUENCIA /5

AREA CENTRO |ESQUINA| MEDIO

CUADRADA 1.12 0.56 0.95
RECTANGULAR

L/B=2 1.52 0.76 1.30
L/B=5 2.10 1.05 1.83
L/B=10 2.54 1.27 2.20
CIRCULAR 1 0.64 0.85

COMPRESIBILIDAD DE SUELOS FINOS

En suelos arcillosos inorgénicos saturados la componente mas importante del
asentamiento es la de la consolidacién primaria, siguiendo la deformacion elastica,
pero esta dltima suele no tomarse en cuenta por ser despreciable comparada con
aquella, por lo tanto:

AH, =AH, +AH, = AH,



en suelos tales como la arcilla muy blanda, orgénico y turba, las tres deformaciones

son importantes, pero usualmente la elastica es menor y se desprecia, por lo que:

AH, = AH, + AH,

la consolidacién primaria se estudia a través de la teoria de Terzaghi. Esta teoria se
basa en la hipo6tesis de que la disminucién de volumen que tenga lugar en un lapso,
es debido a la expulsién de agua provocado a un aumento de las cargas sobre el
suelo. Ademas, este proceso de consolidacion se supone unidimensional o
unidireccional, es decir, que la posicion relativa de las particulas sélidas sobre un
mismo plano horizontal permanece esencialmente la misma y el cambio de volumen
del suelo se debe al movimiento de las particulas del suelo s6lo en direccién vertical.

En esta teoria resaltan dos aspectos importantes:

L. la relacion que existe entre los esfuerzos efectivos P o o y la relacion de

vacios e (e - P).

IL. Variacién de la relacion de vacios e bajo carga exterior constante

conforme transcurra el tiempo t (e - t).

La relacion entre Py e esta dada por la curva de compresibilidad.

\ 4
\ 4

(a) (b)

Curva de Compresibilidad
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(@) Representacion aritmética
(b)  Representacion semilogaritmica

La figura (a) representa la curva de compresibilidad en escala aritmética. Sin
embargo en la practica se acostumbra trabajar con la grafica e-P (esc. log.) (fig.b), ya
que tiene la ventaja que en el tramo de interés de dicha grafica la relacion es lineal.

La carga correspondiente al punto donde se nota un quiebre en la punta se
llama Carga de Preconsolidacién Pc y equivale a la carga maxima que el suelo ha
soportado. La rama de la curva a la izquierda de P, corresponde a la rama de

recompresion y a la derecha rama virgen.

Se dice que un suelo es preconsolidado cuando en la actualidad soporta cargas
menores a las maximas que ha soportado en toda su historia geolégica; en estos
suelos al efectuar una prueba de consolidacion, la carga actuante en la actualidad,

corresponde a la carga de preconsolidacion.

Se dice que un es suelo normalmente consolidado cuando la carga que soporta
en la actualidad es la mayor que ha soportado desde que se formo, es decir, la carga

que soporta en la actualidad, corresponde a la carga de preconsolidacion.

La rama de recompresion de la curva de compresibilidad, puede representarse

mediante la ecuacién:

e=¢;,—c_ log—
[)
0

y la rama virgen

e=¢€e, —C 10 ~
0 ¢ g ?);
donde:



€o:

Po:

Ce:

[

AP:

Relacion de vacios inicial de un elemento de suelo situado a la

profundidad z (o de la muestra extraida de dicha profundidad)
presién efectiva que soporta el elemento a la profundidad z.
Indice de descarga

Indice de compresibilidad

Relacion de vacios del mismo elemento de suelo correspondiente a la
presion efectiva (P).
P.+AP

Incremento de la presion efectiva a la profundidad Z.

La relacion entre e y t esta dada por la curva de consolidacién. Se llama curva

de consolidacion a la grafica que en el eje de las ordenadas representa la relacion de

vacios e, el asentamiento AH o bien la lectura del micrometro y, que se usa en la

prueba de consolidacion y en el eje de las absisas esta el tiempo, como se muestra en

la siguiente figura.

Y

4

3

> >t

a) Escala Aritmética b) Escala Semilogaritmica

Curvas de Consolidacién

Debe tenerse en cuenta que al efectuar una prueba de consolidacion se puede

obtener solamente una curva de compresibilidad, pero tantas curvas de consolidacion
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como incrementos de carga se apliquen. Para el desarrollo te6rico de la consolidacion

de Terzaghi, se hicieron basicamente las siguientes hipétesis:

1. Para un intervalo de carga AP solo existe una relacién de vacios e para cada

carga P.
2. Esvalida la ley de Darcy.
3. La deformacién del suelo y el flujo son unidireccionales

4. el suelo esta totalmente saturado
5. el aguay los s6lidos del suelo son incompresibles

6. el cambio de espesor del elemento de suelo es despreciable en comparacién

con su espesor inicial.

Ademas deben tomarse en cuenta las siguientes definiciones.

Coeficiente de compresibilidad (av); g, = ie-
p
Coeficiente de cambio volumétrico (my); . I <
+e,
indice de compresibilidad (C); C, =2
log P,/ P,
2
Coeficiente de consolidacion (Cy); G = . -
m\‘yu‘ !
K: Permeabilidad del suelo
t: Tiempo.de consolidacién
K(l-e,)t gi

Factor Tiempo (T); T=-— -
po (T) Hiay ~H

He:  Distancia por recorrer durante la consolidacion de la particula de agua

mas alejada de un medio permeable.
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Permeable Permeable

/)

AN

\

g

Impermeable Permeable
Estrato compresible drenado Estrato compresible drenado
por un solo lado por ambos lados

Grado o porcentaje de consolidacién a la profundidad z y en un instante t (U).
Se define como la relacién entre la consolidacién que ha tenido lugar a esa
profundidad y la consolidacién total que ha de producirse bajo un incremento de

carga impuesto:
U 0-100% © T

Para determinar el orden de magnitud de los asentamientos por consolidacién
primaria total se emplea cualquiera de las siguientes expresiones, que en realidad es

una sola, solo que alguna variable esta expresada en funcién de otra.

AH = H
l+e,
AH = % APH
1+g,

AH =m APH

AH: Asentamiento total del estrato de espesor H
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Se estimaron los asentamientos a largo plazo que sufrird la cimentacion
considerando que transmitird un incremento de presion neta a los materiales del
subsuelo de 3.95 ton/m?, actuando a partir del nivel de desplante de la cimentacion y
obteniendo de restar a la combinacién de cargas permanentes mas cargas vivas con
intensidad media, incluyendo el peso propio de la cimentacién, la descarga por la

excavacion necesaria para alojar el cajéon de cimentacion.

Los asentamientos se calcularon empleando la teoria de Terzaghi con la cual se
determino la distribucién de esfuerzos en el subsuelo debidas al incremento de
esfuerzos considerando la presion neta, segtn la teoria de Boussinesq y en base a
éstos, los asentamientos 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, cuyos resultados son admisibles, tanto los movimientos verticales totales

como los diferenciales.

A los asentamientos antes mencionados deberan de sumarse los asentamientos
por recuperacion elastica de los materiales del subsuelo por efecto de la descarga

producida por la excavacién para alojar el cajon de cimentacion.

Los andlisis efectuados corresponden a una estructura de cinco niveles y
planta baja, con elementos estructurales convencionales, con cimentacién constituida
por un cajon de cimentacién con drea igual a la cubierta por el edificio, desplantado a
2m de profundidad, respecto al nivel medio de la superficie actual del terreno, que en
esas condiciones aplican una presién neta de 3.95ton/m?, para los que se satisface el

estado limite de falla y el estado limite de servicio.
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ASENTAMIENTOS DIFERIDOS POR CONSOLIDACION

I PN=3.95t/m’
2.0m

A A A A
T T P,=4.9
Z, I el H,=5.8
v=1.4
7.80m
Z v Pg=9.4m H2=3'2
v=1.15
11.0m
y=1.15
15.0m
Poz .
Z v 19.0m H,=8
y=1.15
23.0m
F
PN = _Z_;Q LW,
A
F
20F. 6.5
A
W..=yDf

W, =28t/m

PN =6.75-2.8

PN = 3.95 ton/ m?
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e, > P, = yh+ yh —al centro del estrato

Ae=e, —e,

e, > P =P, +AP,
AP =W -W,
W=PN=3.95ton/m?
Wo —> m=x/z
Para el centro

AP =4(W -W,)

Para la esquina

AP =(W-W,)

P, =yh+yh

r

n=y/z
Y
4
13.35m
29.8m
14.9m
L » X
6.68m

Pos9=(1.4x2.7)+(0.4x2.2)=4.66t / m?

Poo.4=(1.4x2.7)+(0.4x5.1)+(0.15x1.6)=6.06t/ m?

Po13=(1.4x2.7)+(0.4x5.1)+(0.15x5.2)=6.60t/ m?

Po19=(1.4x2.7)+(0.4x5.1)+(0.15x11.2)=7.50t / m?



CENTRO
=¥ B8 o
z 29 w.,,=0.243
y 149 -
n==2=—"=514
z 2.9
X 058
Tz 74 W, =0.191
y 14.9 094
=2 ="""=201
z 7.4
=258 o1
; ]3,_‘9 W 50 =0.142
= = — =138
z 11
o X _ 668 _
; 11:9 W .50 =0.091
=2 =""7-0.88
z 17
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ASENTAMIENTOS
PARA EL
CENTRO

ASENTAMIENTOS
PARA LA
ESQUINA

ASENTAMIENTOS DIFERIDOS POR CONSOLIDACION

Woe | PN\ H L P e w | B P | e | te | o
(ton/m”) | (ton/m") | (m) [ (ton/m’)
2.80 395/ 5.80 466 3370 024 384/ 850, 3.360] 0.010[ 1.33
2.80 395 3.20 6.06| 3355 019 3.02] 9.08] 3.353] 0.002] 0.15
2.80 3.95| 4.00 6.60] 7.310] 0.14] 224 884 7.290[ 0.020| 0.96
2.80 3.95] 8.00 7.50| 65330 009 1.44] 894 5293 0.037| 4.68
ARyl 7.1
Woe | PN\ H | P e b w | B P | e | te | oM
(ton/m”) | (ton/m") | (m) [ (ton/m")
2.80 395 5.80 466 3370 025 097 563 3.365 0.005 0.66
2.80 395 3.20 6.06| 3.355| 024/ 094 7.00f 3.352] 0.003| 0.22
2.80 3.95 4.00 6.60 7.310] 022 085 745 7.280] 0.030] 1.44
2.80 3.95| 8.00 7.50f 53301 0.8 0.70] 820 5279| 0.051| 6.45
AH;| 877
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V.5 EMPUJES SOBRE MUROS RIGIDOS

EMPUJES SOBRE LOS MUROS PERIMETRALES DEL CAJON DE
CIMENTACION.

Tomando en cuenta las caracteristicas estratigraficas y fisicas de los materiales del

subsuelo, asi como las del proyecto, la determinacion de los empujes a largo plazo

sobre los muros perimetrales del cajéon de cimentacién se realizo siguiendo las

recomendaciones establecidas en el Manual de Diseio de Obras Civiles de la

Comision Federal de Electricidad, bajo la condicién de empuje de suelo en reposo y

considerando los siguientes efectos:

L presién que ejerce la masa de suelo en condiciones de reposo, obtenida como
el producto acumulado del peso volumétrico total para profundidades sobre el
nivel freatico, y bajo este, el peso volumétrico sumergido, por 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 éarea
contigua al muro, obteniéndose los esfuerzos inducidos bajo un punto en la
parte media lateral del area, afectada por el coeficiente de presion de tierras en
reposo.

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

parcialmente deslizante por un coeficiente sismico de 0.40 (Zona de Lago).

Una vez calculados los valores de los tres efectos, se superpusieron

obteniéndose la envolvente de empujes horizontales totales que deberan ser

considerados en el disefio o revisién de los muros perimetrales
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EMPU]JE SOBRE MUROS RIGIDOS PERIMETRALES

EMPUJE DEL SUELO
Es =K,
Valores para Ka y Ko
Ka Ko
Material de relleno 04 0.6
Gravas o arenas 0.2 0.4
Toba muy compacta 0.15 0.25
L P ! \ ,
Z [_ ™
| T
Z=0= B=90
E,. = osen’a +0,cos8’ a z
Lz
J4 ﬁ !
o, = (B+senp) =
T g3 =

c, = A (B + senp)
Vs

o
Esc = —| (B + senB)sen’ = +(B — sen)cos’ ‘f
7| 2 2
y ;
p = tan” —') ; be_ radianes
Z 180
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EMPUJE DEBIDO AL SISMO

H=2m H

L 45°+0/2

a =90 —[45“ + ?)

tana = —

Ess=§-
H
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ESTRUCTURA DE TRES NIVELES.

EMPUJE SOBRE MURO RIGIDO PERIMETRAL HACIA COLINDANCIA CON

EMPUJE DEL SUELO
PROFUNDIDAD h y Ko Es Es
0.0-0.8 0.80 1.60 0.60 0.77 0.77
0.8-2.0 1.20 1.40 0.40 0.67 1.44
" EMPUJE DEBIDO A LA SOBRECARGA |
ls i_ Z | - B | : IEsc ]
L=10m (m) . (radianes) | (ton/m?)
—— e ——n o S L — — I._ -
0.00 | 157 | 150
W=3ton/m? 080 | 149 | 135
2.00 137 | 142
@ =30°
a =90’ —[45n +%J =30°
5 A 7 W
tana = h
0.74 1.6 1.18
YT 0.41 14 0.57
Iw=1.76ton/m?2
X =2mg(30°) =1.15m
1.15m
W=A 4 0.8m
0.69m
0.16
E=176 — | = 0.09 "
3 1.2nj
0.09 4
Ess = 2—- =0.047ton/ m"
EMPUJE DEBIDO AL SISMO
PROFUNDIDAD E, Esc Ess TEq
0.00 0.00 1.50 0.05 1.55
0.80 0.77 1.35 0.05 217
2.00 1.44 1.12 0.05 261




EM PUJE SOBRE MUROS RIGIDOS PERIMETRALES HACIA COLINDANCIA CON
ESTRUCTURA DE TRES NIVELES

3.00 e
TESIS PROFESIONAL
RAFAEL OTERQ CANO »
7
2.50 //
E
(ton/m?2) 1450 P
\\\ ,»—"”/
f\\——-
//
1.00 s
/’
0.50
0.00 g amrmnmmeme e et et e e i e =
0.00 1.00 1.50 2.00

PROFUNDIDAD (m)

2.50

*0* EMPUJE DEBIDO AL SUELO

- EMPUJE DEBIDO A LA SOBRECARGA
=i EMPUJE DEBIDO AL SISMO

=¥ EMPUJE TOTAL
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EMPUJE SOBRE MUROS RIGIDOS PERIMETRALES HACIA COLINDANCIA CON
ESTRUCTURA DE UN NIVELY HACIA COLINDANCIA CON VIA PUBLICA

EMPUJE DEL SUELO
PROFUNDIDAD H v Ko Es SEs
0.008 0.80 160 0.60 0.77 0.77
0.82.0 120 1.40 0.40 067 144
EMPUJE DEBIDO A LA SOBRECARGA
Z ! B 5 B . |
L=10m (m) | (radianes) | (tonm?) |
000 | 157 | 0749 |
W=3ton/m?2 0.80 . 149 | 0673
2.00 | 137 | 0561
=30
30
a =90 - [45" + -2—] = 30°
x A y W
0.74 1.6 1.18
X = hinga 0.41 14 057
Sw=1.76ton/m?

X =2ing(30°) =1.15m 11s

W = 0.8m
=A-y : 0.69m

0.16
E = 1.76[—;—} = 0.09 2m

1.2n]

Ess = 0,93 _ 0.047ton/m*

s Ll

EMPUJE DEBIDO AL SISMO
PROFUNDI Es Esc Ess 2Er
DAD
0.00 0.00 0.749 0.05 0.80
0.80 0.77 0.673 0.05 1.49
2.00 1.44 0.561 0.05 2.05
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E
(ton/m?)

EMPUJE SOBRE MUROS RIGIDOS PERIMETRALES HACIA COLINDANCIA CON
ESTRUCTURA DE UN NIVEL Y HACIA COLINDANCIA CON VIA PUBLICA

250 e R e R R i it

TESIS PROFESIONAL ‘

RAFAEL OTERQ CANO
200 47—t — —n—— 3K
1.50 - e Y

”/’!‘/ I
1.00 et -
1’/' P il i
i
v il —

0.50 . N 4

o”””’ ' !
0.00 #= i ‘.L ;

0.00 0.50 1.00 1.50 2.00

PROFUNDIDAD (m)

0" EMPUJE DEBIDO AL SUELO

- EMPUJE DEBIDO A LA SOBRECARGA
~&= EMPUJE DEBIDO AL SISMO
¢ EMPUJE TOTAL
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V.6 ESTABILIDAD DE TALUDES
ANALISIS DE ESTABILIDAD EN MUROS DE CONTENCION

El empuje que actuara sobre el muro con la geometria y dimensiones que se
muestran en la figura mostrada, corresponde a la condicién activa y se evalu6

utilizando el criterio de Ranking, aplicando la siguiente expresion:

E, =—1—~;|/H'2 et I
2NOD NI

donde:

Ea:  Empuje Activo

Coeficiente de presion de tierras que depende de

ND = tan2[45 + ?]

@:  Angulo de friccién interna del material de relleno
y:  Peso volumétrico del material de relleno, (ton/m3)
H:  Altura del relleno, (m)

Q:  Sobrecarga aplicada sobre el relleno, (ton/m?2)

NG = tan3(45 T g)

NO =tan’ [45 + %70]

NZ=3.0
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E, = [(ﬁ}(l.s)(z.s): + [%)(2.5)}

E,=2.81 ton/m?

Considerando un angulo de friccién interna de 30°, un peso volumétrico de los
materiales de relleno de 1.5 ton/m? y una sobrecarga superficial de 1.5 ton/m?, se
obtuvo un empuje activo de 2.81 ton/m?, cuya resultante actuara a 0.83m de altura.

ESTABILIDAD DEL MURO DE RETENCION.

El anélisis de estabilidad de los muros consisti6 en analizar la capacidad de
carga del subsuelo subyacente y los factores de seguridad contra deslizamiento y
volteo.

a) Capacidad de carga.

La capacidad de carga del suelo bajo el muro se determino aplicando el criterio
de Terzaghi para falla local en un suelo puramente cohesivo, con la siguiente
expresion:

gc = cNe +yD,
donde:
qc:  Capacidad de carga, (ton/m?)
& Cohesion del suelo, (ton/m2)

y: Peso volumétrico del suelo, (ton/m?3)

Dr.  Profundidad de desplante de la cimentacién, (m)
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Nc:  Factor de capacidad de carga, (adimensional)

C=3

D, B
Ne=5.1414+025—+0.25—
B E

0.50 1.25
Nc=5.141+025——+0.25 J
1.25 13.35

Nc = 5.77 ton/ m?
ge =3(5.77) +1.5(0.5)
gc =18.06ton / m*

Considerando un peso volumétrico de 1.5 ton/m?, una cohesién media de
3.0ton/m? y una profundidad de desplante de 0.50m, se obtuvo una capacidad de
carga ultima de 18.06 ton/m?2.

La presion maxima aplicada en la base del muro, originada por la componente

vertical de la resultante de las fuerzas actuantes fue valuada con la siguiente

P :&[]iégj
B B

expresion:

donde:

P:  Presién méxima originada por la componente vertical de la

resultante de las fuerzas actuantes sobre el muro, en ton/m?2.

Rv:  Componente vertical de la resultante de las fuerzas actuantes en

el muro, eigual a 1.9 ton/m
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e: Excentricidad de la componente Rv respecto al punto central de

la base del muro, e igual a 0.15 m

B: Ancho de la base del muro, igual a 0.5Hm

»  gH 0.20m

E, =——vyH" + =1.5t/m?
““ong”" T Ng H q=Lat/
INONININONINNNON
E, = %Kayﬁz + KagH y=1.5t/m
D=30° 2.0m
t¢—— EA-(0.83
A’rg - 30 - ST R e e e LS o D Opts- e Pt L L LT o 1 ket L
% 0.30m EP —————»
0.20 0.5m
1 UM pto.A
Ka = — | i
NI B=1.25m |
0.5H
Ka = 1 =0.333
3
1
Kp=—
¥ Ka
1
Kpn=—— =
4 0.333

E, = '5(0.33)(1 .5)(2.5)% +0.333(1.5)(2.5)

Ea=2.81ton/m?

Ep= %prHg

Ep= %[3(1.5)(0.3)2]

Ep = 0.2025 ton/m’
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FUERZA

1) sobrecarga = 0.33 x 1.5 x 2.5 =1.25tn/m
2) suelo =% x 0.33 x 1.5 x (2.5)2 = 1.5625t/m

3) suelo sobre la base 2x3x1.5x(0.3)2=0.2025t/ m

4) vastago = 0.2 x 2.5 x 2.4 = 1.2ton
5) base =1.05x0.2x 2.4 =0.5

Brazo de palanca
g = M4
IFV

d==rt

1.16
19

d = 0.61

Presiones en la base

. (0.61)=0.15

e

P = Q[Hﬁ{ O'OED=1.63t/m2
1.25 1.25

BRAZO MOMENTO A
H/2=2.5/2=1.25 +1.5625
H/3=2.5/3=0.83 +13

Rh = 2.8125t/m

0.2+(0.3/3)=0.3 -0.06075
1.15 138
1.05/2=0.525 -0.26

Rv =1.9ton/m 1.16t:m
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Del céalculo se obtuvo que la presion maxima en la base del muro sera de

1.63ton/m?.

El factor de seguridad contra falla por capacidad de carga del suelo de apoyo

del muro, se obtendra mediante la relacién:

FSq=£
pt

Del anélisis se obtuvo un factor de seguridad igual a 1.5 que es admisible.

b) Deslizamiento.

El andlisis se lleva acabo aplicando la siguiente expresion:

donde:

FS:

Ean:

Epnu:

Siendo

donde:

i

By
EAH o EPH

Fs=
Factor de seguridad contra deslizamiento
Componente horizontal de empuje activo, igual a 4.98 ton/m

Componente horizontal del empuje pasivo generado al frente del
muro por su empotramiento, e igual a 2.27 ton/m.

Ffr:C'B

2/3 de la cohesi6n del suelo de apoyo, en ton/ m?2
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B: ancho de la base del muro, en (m)

C'= %6 = dton/m’

L1.4ton/m”

Fir =4(1.25)=5

Fs =(#J =5.48
2.8125-1.9

Considerando una cohesién de 3.0 ton/m?2 y un ancho de la base del muro de

1.25m se obtuvo un factor de seguridad contra deslizamiento de 5.48

1.63ton'm’

b) Volteo.
Debido a que la resultante pasa por el tercio medio de la base el muro no

tiende a voltear.
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VI PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

Excavacion. La excavacion hasta la profundidad méxima se realizara en una
sola etapa dejando una berma perimetral con taludes de 60 grados; los altimos 20cm
se retiraran manualmente para evitar el remoldeo del suelo y generar mayores

expansiones y asentamientos.

Terminado el afine inmediatamente se colocara la plantilla de concreto pobre

de 5cm de espesor.

Es muy importante contar con los recursos necesarios para realizar la
excavacion y construccién del edificio ininterrumpidamente, por lo menos hasta
alcanzar una presion de contacto de 3.0 t/m?, que equipara el peso del suelo

excavado.

Taludes norte y sur. Seré necesario recibir la cimentacién de los inmuebles de
las colindancias norte y sur utilizando un murete de concreto de 20cm de espesor,
que se empotrara en el terreno 20cm y que recibira directamente la cimentacion: se
colocara con un concreto de 200 kg/cm?, reforzado con malla electrosoldad 6x6-6x6 el

murete se colocara en tramos alternos de 3.75m de longitud maxima.

Taludes oriente y poniente. En estas colindancias, la excavacién también se
realizara en forma alterna, comprendiendo longitudes méximas de 3.0m. para
garantizar su estabilidad y proteger el material contra intemperismo, se utilizara una
cubierta de 5cm de arena-cemento en proporcién 2.5:1, que se reforzara con malla
electrosoldada 6x6-10x10; la cubierta se complementara con anclas cortas de 2m de
longitud distribuidas a cada 1.5m formadas por tramos de varilla del No 8, que se
hincara a percusién con la ayuda de marros; en ella se sujetara la malla

electrosoldada.

Instrumentacién. Con el objetivo de detectar oportunamente zonas de
inestabilidad e implementar las medidas correctivas, se instalara en el perimetro de la
excavacion lineas de colimacién, formadas por mojoneras dispuestas a cada 5m:
adicionalmente para monitorear el comportamiento de las estructuras vecinas, se

colocaran 2 palomas en los muros vecinos.
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En las lineas de colimacién se medirdn desplazamientos verticales vy
horizontales, y en las palomas hundimientos; la frecuencia de medicién serd de 3
veces por semana durante la excavacién y construcciéon de la cimentacién y

posteriormente de manera mensual hasta concluir la construccion.

Sistema de bombeo. Debido a que el nivel de agua freatica se encuentra a
27m de profundidad, y las contratrabes llegaran a 3.5m de profundidad
aproximadamente sera necesario implementar un bombeo de achique en zonas
estratégicas, lo que evitara la implementacién del bombeo profundo.
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VII CONNCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

El predio se localiza en la calle de Bélgica N° 216, colonia Portales, delegacion
Benito Juarez de esta ciudad. Se construira un edificio habitacional de interés social,
que contara con un semisétano, PB y 5 niveles; su estructura se resolverd con muros

de carga y losas de concreto reforzado.

El sitio se ubica en la denominada zona de Lago Centro I que esta asociada al
sector no colonial de la ciudad que se desarrollo a principios de este siglo, y ha estado
sujeto a sobrecargas generadas por construcciones pequefias y medianas. Se
caracteriza por los grandes espesores de arcillas blandas de alta compresibilidad, que
subyacen a una costra endurecida superficial de espesor variable. El coeficiente

sismico para el disefio de la estructura vale 0.4.

La estratigrafia es la siguiente: de 0.0 a 0.8m, capa vegetal compuesta por
arcilla con raices y algo de cascajo. De 0.8 a 7.8m. Costra superficial endurecida por
secado y formada por limo arenoso y arena limosa de consistencia semi dura a muy
dura. De 7.8 a 22.6m. Serie arcillosa superior integrada por arcilla de alta
compresibilidad y poco resistentes con lentes duros de arena limosa y limo arenoso.
De 22.6 a 24.2m. Primera capa dura de origen aluvial, constituida por limo arenoso y
arena limosa de consistencia muy dura. De 24.2 a 26.2m. Serie arcillosa inferior
formada por arcillas compresibles de mediana resistencia, con lentes de vidrio y
ceniza volcanica. A partir de 26.2m. Dep6sitos profundos constituidos por limo
arenoso y arena limosa muy duros y compactos. El nivel freatico se detecto a 2.7m de

profundidad medida desde el nivel de terreno actual.

La solucién de cimentacién mds conveniente consiste en un cajon de concreto
apoyado a 2.0m de profundidad, rigidizado con trabes atrincheradas; las contratrabes
perimetrales las conformara el mismo muro de contenci6n, minimizando asi la

influencia de la excavacion en las edificaciones vecinas.

La capacidad de carga admisible del suelo de sustentacion vale 15 ton/m?, en
condiciones estaticas y sismicas respectivamente. Los asentamientos méximos
ocurriran al centro del inmueble y seran de 7.11 ¢m en su perimetro; tomando en

cuenta la rigidez del cajon de cimentacion, el asentamiento medio sera de 8.77cm. Los
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hundimientos se presentaran en un lapso aproximado de 2 anos después de

construido el edificio.

La excavacion hasta la profundidad méaxima se realizara en una sola etapa
dejando una berma perimetral con taludes de 60 grados: los tltimos 20cm se retiraran
manualmente. La cimentacién de los inmuebles vecinos se recibird utilizando un
murete de concreto que recibira directamente la cimentacién, reforzado con malla
electrosoldada 6x6-10x10. El ataque de la berma correspondiente a los linderos oriente
y poniente se realizara en forma alterna, se protegera el corte con una cubierta de
arena-cemento, reforzada con malla electrosoldada, complementadas con anclas
cortas de varilla del N° 8 de 2 metros de longitud distribuidas a cada 1.5m. EI ataque
de las bermas y la recepcion de las cimentaciones se realizaran en tramos alternos de

3m de longitud como méximo.

Con el objetivo de detectar oportunamente zonas de inestabilidad e
implementar las medidas correctivas, se instalara en el perimetro de la excavacion
lineas de colimacién, formadas por mojoneras dispuestas a cada 5m; adicionalmente
para monitorear el comportamiento de las estructuras vecinas, se colocaran 2 palomas
en los muros vecinos. En las lineas de colimacion se mediran desplazamientos
verticales y horizontales, y en las palomas hundimientos; la frecuencia de medici6n
sera de 3 veces por semana durante la excavacion y construccion de la cimentacion y

posteriormente de manera mensual hasta concluir la construccién.

Debido a que el nivel de agua freética se encuentra a 2.7m de profundidad, y
las contratrabes llegaran a 3.5m de profundidad aproximadamente serd necesario
implementar un bombeo de achique en zonas estratégicas, lo que evitara la

implementacién del bombeo profundo.
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ANEXO 1

SONDEO DE CONO ELECTRICO
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SONDEO DE CONO ELECTRICO
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SONDEO DE MUESTREO
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ANEXO II

PRUEBA TRIAXIAL UU
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PRUEBA TRIAXIAL UU
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PRUEBA TRIAXIAL UU
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PRUEBA TRIAXIAL UU
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CURVAS DE COMPRESIBILIDAD
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CURVAS DE COMPRESIBILIDAD
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CURVAS DE COMPRESIBILIDAD
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CURVAS DE COMPRESIBILIDAD
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ANEXO III

EN ESTA FOTOGRAFIA SE MUESTRA
LA FACHADA PRINCIPAL DEL
EDIFICIO, QUE SE ENCUENTRA AL
ORIENTE CON LA CALLE DE
N BELGICA NO. 216, Y LAS
| ESTRUCTURAS DE COLINDANCIA, AL
NORTE CON UN EDIFICIO DE PLANTA
@ BAJA Y DOS NIVELES, AL SUR CON
UNA CASA DE UN NIVEL

Ry e

EN ESTA FOTOGRAFIiA SE MUESTRA

EL ACCESO POR LA CALLE DE
BELGICA AL SEMISOTANO
(ESTACIONAMIENTO).

FOTOGRAFIA A.111.2

EN ESTA FOTOGRAFIA SE MUESTA
EL ACCESO AL SEMISOTANO POR LA
PARTE INTERIOR DEL EDIFICIO.

e e

= SR
FOTOGRAFIA A.IIL3
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EN  ESTA  FOTOGRAFIA  SE
MUESTRAN LAS ESCALERAS QUE
DAN ACCESO AL SEMISOTANO
VISTO DESDE EL SEMISOTANO

FOTOGRAFIA A.IIL4

EN ESTA FOTOGRAFIA SE MUESTRA
UN ESPACIO QUE SE DEJO AL LADO
[ZQUIERDO DE LA ESCALERA PARA
LA ABSORCION DE AGUA.

FOTOGRAFIA A.IILS

EN ESTA OTRA FOTOGRAFIA SE
MUESTRA EL  ACCESO AL
M:; SEMISOTANO POR LA CALLE
' BELGICA VISTO DESDE DENTRO DEL
SEMISOTANO.

FOTOGRAFIA A.1IL6
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FOTOGRAFIA A.IIL7

FOTOGRAFIA A.111.8

EN ESTA FOTOGRAFIA SE MUESTRA
OTRA PARTE DEL SEMISOTANO DEL
LADO NORTE EN LA CUAL SE
MUESTRA OTRO ESPACIO PARA LA
ABSORCION DE AGUA

EN ESTA FOTOGRAFIA SE MUESTRA
LA ZONA  PONEINTE  DEL
SEMIZOTANO EN LA CUAL SE TIENE
UNA COLINDANCIA CON UN PREDIO
SIN CONSTRUCCION, ADEMAS SE
MUESTRA EL MURO DE
CONTENCION

EN ESTA FOTOGRAFIA SE MUESTRA

{ EL AREA QUE SE DEJO PARA
+ ABSORCION DE AGUA, ADEMAS DEL
& MURO DE CONTENCION EN LA ZONA

PONIENTE EN DONDE SE LOCALIZA
EL PREDIO SIN CONSTRUCCION
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¥

) A AR

FOTOGRAFIA A.IIL10 FOTOGRAFIA A.IL11

EN LAS FOTOGRAFIAS A.IIL.10 Y A.IIL.11 SE MUESTRAN LOS ESPACIOS QUE SE
DEJARON PARA ABSORCION DE AGUA DEL LADO NORTE Y DEL LADO SUR.
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