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En la mecdnica de suelos, la teoria no es sino
la practica escrifa...Karl Terzaghi

1 INTRODUCCION

En Glumos afios ha surgido la necesidad de construir viviendas que satisfagan la demanda de la
creciente poblacion capitalina; en este trabajo de tesis, se presenta uno de tantos casos que atafie a
las compatiias dedicadas a la construccion de viviendas. Actualmente la idea de repoblar la capital,
ha atraido a las empresas a comprar y demoler viejos edificios de departamentos, vecindades que
actualmente se encuentran en pésimas condiciones y casas que han sido abandonadas por sus
duefios, dimdose a la tarea de construir edificios departamentales. En estos terrenos se han alojado
estructuras de varadisimos usos y la bisqueda de terrenos amplios lleva a comprar lotes contiguos

en los cuales estuvieron dos, tres 0 mas inmuebles generando terrenos con geometrias irregulares y
condiciones de superficiales variadas.

Los terrenos localizados en zonas residenciales o de vivienda popular, colindan en la mayoria de los
casos con casas habrtacion o edificios departamentales de mas de 30 afios de edad, en condiciones
medianamente buenas; en algunos casos, la falta de recursos econoémicos de las familias para
construir sus viviendas (sobre todo en colonias antiguas) genero que fueran construyendo poco a
poco & través de los afios, ocasionando que no hubiera contimudad en los elementos que las
conforman, haciéndolas fragiles a cualquier cambio en sus inmediaciones; este tipo de inmuebles
deben de ser protegidos durante la construccién de los muevos edificios, 1o que suele ser un trabajo
que causa grandes mquietudes a los constructores, sobre todo por generacion de sistemas de
proteccidn para estas estructuras, incrementando los costos y el tiempo de ejecucion, aunado a los
problemas téemicos y en ocasiones sociales que llegan a encontrarse durante la construccion,
problemas comunes en muchos casos.

Las condiciones del suelo de la ciudad de México son sin lugar a duda una de mis dificiles a nivel
mundial Los depositos lacustres, blandos y altamente compresibles del antiguo lago, asi como la
alta sismucidad del valle de México, son caracteristicas muy espectales de esta ciudad. En el campo
de la geotecrna actual se ha avanzado en las técnicas para la construccion de edificios de gran
tamafio; asi la prictica en la construccion en condiciones dificiles ha llevado al mejoramiento en los
anabsis y disefios

Gracias a mvestigaciones llevadas dentro de la UNAM del Instituto de Ingemeria, y dentro de
algunas compaifiias dedicadas al disefio geotécnico y estructural, asi como a asociaciones civiles,
con ¢l tiempo se han dejado un legado de conocimientos en simposiums, reuniones nacionales,
conferencias; v con ello han contribuido con publicaciones en tevistas peniddicas, lhbros y
actividades de docencia y divulgacion, generando el avance de la ingenieria en México, obterendo
buenos resultados en cuestiones como menor tiempo de construceion, efectividad v seguridad de los
disefios y métodos de andlisis, facilidad en ejecucion de la obra y disminucion de los costos.

El proyecto cuvas caracteristicas se describen a continuacion, presenta condiciones como las antes
citadas, llevando a disefiadores y constructores a mteractuar en la realizacion del proyecto desde su
idealizacion en el gabinete arquitecténico, estructural y por supuesto en el disefio geotécnico que es
lo que ataiie al presente trabajo.



1.1  Condiciones generales del proyecto
1.1.1 Informacién del proyecta.

En un predio de 1715 m? localizado en la calle de Amsterdam de la coloma Hipodromo Condesa,
Delegacion Cuanhtémoc de la ciudad de México, se proyecta la construccion de cuatro edificios
que contaran con un mvel de soétano, un semisétano, planta baja, 5 niveles y azotea; el sétano y
semisétano ocuparan toda el area del predio; el nivel de piso terminado del so6tano inferior se
localizard a 5.2 m de profundidad respecto a nivel de banqueta; la estructura se resolvera con
elementos de concreto reforzado.

1.1.2 Geometria y condiciones del terreno.

La forma del terreno es rectangular con un apéndice en la colindancia con la calle de Campeche,
que le da una forma irregular y que de acuerdo al disefio arquitectonico serd cubierto en su
totahdad por la estructura en los niveles de sotano y primer nivel (Fig 1). Sobre un 65 % del area
que ocupard el edificio existian estructuras encontrandose aun vestigios de su cimentacion;
durante la campafia de exploracion existia una estructura de un nivel hacia la parte norte y restos
de una casa en planta baja hacia la parte sur del predio.

1.1.3 Colindancias

Dada la geometria del terreno y su extension, el predio cuenta con dos frentes, uno hacia el norte
colindante con la calle de Amsterdam y otro hacia el sur colindante con la calle de campeche; al
oriente colinda con 2 estructuras de planta baja y un nivel cuyas cimentaciones estan resueltas
con zapatas desplantadas entre 0.7 y 1.0 m de profundidad, asi como con un edificio de planta
baja y dos miveles desplantado en zapatas a 1.0 m de profundidad; al pomente colinda con un
edificio de planta baja y 4 niveles cuya cimentacion esta resuelta con un cajon desplantado a 1.5
m de profundidad, es importante sefialar que el edificio presenta una inclinacion de 12 cm hacia
el onente, es decir en direccion del predio en estudio.

1.2 Objetiva.

El objetivo persegmido por el presente trabajo de ingemeria, es: precisar las condiciones
estratigrificas del sttio para determinar el tipo optimo de cimentacion, profundidad de desplante,
capacidad de carga admisible del suelo dé sustentacion en condiciones estaticas y sistmcas, asi
como las expansiones y asentamientos a largo plazo que se presentaran durante la construccion y
vida il del edificio, hacer las recomendaciones necesarias para la construccion de la
cimentacién y plantear las alternativas para la ejecucion de la excavacion, todo ello cumpliendo
los requenmentos del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (Ref. 1).
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2 CONDICIONES GEOTECNICAS DEL SITIO
21  Zonificacion geotécnica

La descnpcién geologica de los eventos que ocurrieron duramte los penodos Terciano y Cuaternano
en el Valle de Méxaco, explican la diversidad de formaciones que se encuentran en la parte superior
de la corteza que tmleresa a los especialistas de lu ingenieria de cimentaciones.

De acuerdo g la carta de zonificacién actual de la ciudad de México, el predio en estudio se localiza
enla Zoma II denomnada Zona de Transicion, (Fig. 2 Ref. 2). Esta zona es 1« mis inferesante sm
duda dentro de las distintas que forman el suelo de la crudad de México, va que ocurren los cambios
mas notables en Ia estratigrafia (Ref 3). De acuerdo a los estudios realizados por el Ing. Raul J.
Marsal y que plasmo en su libro El subsuelo de la ctudad de México (Ref 4), “en esta zona se
encuentran superficialmente depésitos de arcilla o hmo orghimaco de la Formacion Becerra; la serie
arcillosa superior muy compresible con intercalaciones de estratos limo arenosos de origen aluvial,
que se depositaron durante las regresiones del antiguo lago imtercalados con capas de arena, los
cugles descansan sobre potentes mamos de arena y grava. Esta basada en los resultados de
exploracitn entre las serranias del Pomente y el Lago de Texcoco. En el analisis de los sondeos se
observo que entre la Av. Miguel Angel de Quevedo y el Viaducto Piedad las capas de arena y grava
compacta se detectan més profundos. No obstante hacia la zona norte, las capas de arcilla y arena se
localizan & mayores profundidades™.

“En las zonas de transicién los cambios del suelo se notan con claridad, de shi que se puedan trazar
las curvas de igual profindidad de los depésitos profundos, de esta zona se han reconocido tres
condhciones tipicas 1) progresiva o alta, en que la formacion rocosa aparece cubterta por depdsitos
de ongen aluvial, a su vez subyacentes a las capas méas recientes de arcilla lacustre. 2) Estratificada o
baja, caracteristica de regiones en que las fases aluvial v lacustre se suceden en forma altemada,
dando lugar a la maercalacién de mantos arcillosos con otros de matniz granular contaminados por
finos, generalmente duros y mis resientes. 3) Abrupta, que se distingue porque los depositos
lacustres estan en contacto con la formacién rocosa, tapizada por derrubios o suelos residual. Puede
clasificarse también demtro de la condicion 2, el caso de derrames de lava sobre arcilla o suelos
aluvinles, cubtenios por otras capas mas recientes de la formacion lacustre o acarreos de fluwiales;
esta disposicién se ha encontrado en algunos lugares circundantes al cerro de 1a estrella™.

De acuerdo a lo antes descrito, el predio en estudio se localiza en la denommada sub-zona 2 6
Transicion baja (Ref 3) que corresponde a la transicion vecing « la zona de lago. Las caracteristicus
estratigréficas de la parte superior de esta zona son similares & la de Iz zona de lago centro 1 'y centro
[ donde la costra superficial ésta formada por depdsitos aluviales de capacidad de carga no
uniforme y los depdsitos compresibles se extienden a profundidades maximas de 20 m, ademds, se
encuentran mtercaluciones de arcillas, suelos limo arenosos y mantos colgados (Ret 4).

22  Trabajos de exploracion geotécnica

Una vez realizada la revision de la mformacion disponible acerca del sitio en estudio, se planteo la
exploracidn a realizirse y detenmunar las condiciones estratigraficas propias del predio.
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Se realizaron dos sondeos mixtos (SM-1y SM-2), en los que se alterné la téenica de cono eléetrico
con la de penetracion estandar, las profundidades alcanzadas fueron de 20.0 y 285 m
respectivamente; adicionalmente se efectud un sondeo de muestreo selectivo (SMS-1) con
recuperacion de seis muestras inalteradas, mediante la 1écnica de tubo de pared delgada tipo Shelby
que fueron recuperadas de los estratos comprestbles, defimdos previamente con los sondeo de cono
eléctrico, fmalmente, para obtener los espesores del relleno superficial, se excavaron 2 pozos a cielo
abterto (PCA-1 y PCA-2) de 2.0 m de profundidad cada uno. La ubicacidn en planta de los sondeos
realizados se presenta en la Fig. 1, en el Anexo 1 se exlube un mforme fotogrifico que conliene
algunos aspeclos observados durante la campana de exploracién y en el Anexo 2 se muestran los
perfiles estratigraficos mdividuales de cada uno de los sondeos.

2.2.1 Técnica de ceno eléctrico.

La técnmca de cono eléctrico consiste en hincar a presién vna punta céuwica instrumentada,
aplicando una velocidad constante de hincado de 1 em/seg, registrando la resistencia que opone el
suelo a la penetracién de la punta cénica; la informacion recopilada con esta écnica es presentada
y graficada en gabmete.

El cono eléctnco cuenta con celdas de carga con dos unmidades sensibles instrumentadas con
deformémetros eléctricos (stramn gages) que permiten la medicion simulianea de las fuerzas
necesarias para el hmcado de la pumta cénica de 60° de angulo de atuque. Usualmente, para
exploraciones en suelos blandos, el cono y el sistema de barras tienen una capacidad de carga de
2 ton y resolucién de | Kg aproximadamente, pero, para exploracién de suelos duros podra
requernirse una capacidad de 20 ton y resolucién de 5 kg. Generalmente tiene 3.6 cm de didmetro
exterior, aunque para suelos blandos se han utilizados hasta 7.0 cin. La fuerza que se desarrolla
en la punta comica(l) se mide en la celda sensible inferior (2), y la que se desarrolla en la funda
de friccion (3) se mide en la celda sensible supenor (4) (Fig 3). La sefial de salida del cono se
trasforma en sefial digital, o bien en una tabla numérica o directamente en una grafica.

El cono se hinca en el suelo empujandolo con una columna de barras de acero, usualmente de 3.6
cm de didmetro exterior, por cuyo interior sale al cable que lleva la sefial a la superficie. La
fuerza necesarna para el hincado se genera con un sistema hidréulico provisto de un dispositivo
para controlar lu velocidad de penetracion.

La velocidad de hancado del cono es usualmente de 2 cro/seg, sm embargo en la norma temtativa
(ASTM D3441-75T) para operacién del cono eléctneo se propone de 1 & 2 c/seg + 25%. Para las
arcillas de la ciudad de México se ha adoptado 1 cm/seg, sabiendo que se obtienen valores de
resistencia a la penetracion mas altos; el cualquier caso, es muy importante que durante la prueba
la velocidad de penetracion mantenga constante, ya que es inevitable que en las capas duras el
cono pierda velocidad de penetracién y que al pasarlas se acelere (Ref. 5).
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22.2 Prucba de penetracion estandar.

La penetracién estindar consiste en hincar a percusién un tubo omestreador de dimensiones
estandar, mediante el impacto generado con una masa de 65 kg que se deja caer libremente desde
una altura constante de 75 cm, el penetrémetro se hmea en el suelo 60 cm y se considera como
resistencia a la penetreidn estéandar el numero de golpes requerido para penetrar lo 30 cm centrales,
ocon esla téonica se recuperan muestras alteradas representauvas del suelo.

El equpo para reshzar la prueba consta de un tubo de pared gruesa provisto en sus extremos de dos
piezas de roscadas; la pieza infertor es una zapata afilada de acero endurecido y la supenor es la
cabeza que sirve pars unir al muestreador con la columma de barras huecas de acero que se utihizan
para mtroducir hasta el fondo de la perforacion. El tubo muestreador estandar (Fig 4) uene una
longitud de 60 cm, de diametro interior de 3.5 cm y diimetro exterior de 5 cm; s longitud total del
muestreador es de 75 em. Una canastilla de lammillas de muestreador estindar, es una medida
aproximada de la compacidad relativa Cr de los depdsitos acero colocada en la zapata del
muestreador y una funda interior de polietileno flexible peomiten retener nmestras de suelo de
cualquier upo que penetren con el tubo; el polietileno sirve también de envoltura y proteccidn a las
muestras de suelo contra pérdida de agua después de extraerlss del muestreador (Ref. 3)
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En la Fig. | se presenta la localizacién en planta de los sondeos realizados, en el Anexo 1 se exhibe
un informe fotogrifico que conuiene algunos aspectos observados durante la carmparia de exploracién
geotéemca y en el Anexo 2 se presentan los perfiles estratigraficos mdviduales de los sondeos. Las
muestras de suelo recuperadas, debidamente protegidas e identificadas fueron trasportadas al
laboratonio para ser ensayadas.

2.2.3 Recuperacion de muestras inalteradas del suelo. La etapa final de campo comprende la
obtenci6n de mmestras malteradas de la mejor calidad posible, del los estratos de suelo
involucrados en cada caso; estas muestras son indispensables para la ejecucién de los trabajos de
laboratorio confiables, cuyos resultados numéricos serdn la base de los analisis de la capacidad de
carga y de los asentamuentos y/o expansiones, que definirin el disefio de la cimentacion y los
procedimientos de construccion, asi como su comportamiento inmediato y a futuro.

En los suelos finos cohesivos, como son las arcillas del valle de México, pueden obtenerse
muestras  inalterades de calidad satisfactoria empleando muestreadores tubulares de pared
delgada mncados a presion y velocidad constante en perforaciones de diametro pequeiio, de 10 a
20 cm. El tubo Shelby es un tubo de acero de hoja delgada y afilada en la parte mferior , este
corte es necesano a fin de que los esfuerzos de friccién entre la muestra y el tubo se reduzcan a
un minimo y la muestra pueda penetrar en él sin formar un tapén, que reduciris notablemente el
porcentaje de recuperacidén de muestra y su calidad (Fig 5). Segim el investigador Hvorslev, la
holgura entre la muestra y el tubo debe ser de 15% a 3%, la mayor holgura es adecuada para
arcillas mmry expasnsivas y la minima para arcillas no expanstvas. Esta holgura no debe ser
excesiva pues la falta de adherencia entre la muestra y el tubo impide extraer el espécimen de
suelo del fondo de la excavacion, la valvula de la cabeza del muestreador permute la sahda del
agua del mtenor del tubo al entrar la muestra y, al mismo tiempo, evita que el agna de la
perforacién ejerza presion sobre la cara superior de la muestra al retirur el muestreador de la
perforacion, la cual expulsaria la muestra del tubo (Ref. 6).
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Fig. 5. Caracteristicas del muestreador de pared delgada tipo Shelby
23  Pruebas de laboratorio

Las muestras de suelo debidamente protegidas e identificadas fueron transportadas al laboratorio
donde se les determinaron las propiedades {ndice y mecimicas siguientes:

- Countenido natural de agua

- Clastficacion wvisual y al tacto en humedo y seco
- Densidad de sélidos

- Peso volumétrico natural

- Compresién tnaxzal no consolidada no drenada
- Consolidaciéon unidimensional
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23.1 Contenido de agua natural Una masa de suelo tiene 3 constituyentes: los granos sdlidos, €
aire y el agua. En los suelos que consisten principulmente de particulas finas, como son los de las
arcillas de la ciudad de México, la cantidad de agua presente en los poros tiene una marcado efecto
en las propedades de los mismos. De las muestras alteradas e inalteras obtemsdas de la campaiia de
exploracién se obtuvo la cantidad de agua en porcentaje respecto a su peso, pesando una pequetia
porcién y secimdola en el horno a una temperatura constante de 100° C, para posteriormente pesarla
obtemendo dicho valor (Ref. 7).

2.3.2 Clasificacion visual y al tacto en hiimede y seco. Un ingemero especialista en mecanica
de suelos, con suficiente experiencia, puede llegar a adquirir la habilidad para poder identificar y
obtener la clasificacion de un suelo, utilizando tres sencillas pruebas que se pueden realizar en el
campo para tal fin, determinando la fraccidon {ina del suelo, como arcillosa, limosa y los distintos
estados que se le han dado de consistencia en el caso de contar con la visualizacién directa de un
cotte en pozos a cielo abierto, ast como su estado de compacidad y su tamaiio en el caso de las
arensas (Ref. 7).

8) Reaccion al agitado (movilidad de agua de los poros) que en caso de las arcillas al ser
inducida es escasa, ya que las particulas finisimas tienen por caracteristica una gran
retencion de las particulas de agua, que en los limos es escasa, y en las arenas nula.

b) Quebramierrlo o resistencia en seco, que para el caso de las arcillas es alta, al contraerse
sus particulas, en los limos poca ya que sus particulas mas grandes pierden su adherencia
entre ellas v sé¢ desquebrajan en planos. ‘

c) Tenacidad o consistencia cerca del limite plastico, esta caracteristica obedece a la
caracteristica de maleabilidad y preponderancia del material y su resistencia al ser
amasado una y otra vez hasta perder esta caracteristica con la perdida de humedad que al
ser menor 0 menor delermina su consistencia en baja o alta

2.3.3 Densidad de sélidos. Se defme como densidad de un suelo la relacién entre el peso de los
solidos y el peso de volumen de agua que desaloja. El valor de la densidad, que queda expresado por
un mimero adimensional, ademés de servir para fines de clasificacién, mierviene en la mayoria de
los caleulos de mecimica de suelos (Ref. 7).

23.4 Peso volumétrico. La determinacion de peso volurnétnico es de gran mmportancia para los
célculos del disefio geotéenico, este se deterrmna en la mayoria de los casos exirayendo una muestra
malterada, obtemendo la relacion entre el peso de esta y la unidad de volumen.

2.3.5 Compresion (riaxial no consolidada ne drenada (TX UU). La determinacién de la
resistencia al esfuerzo cortante sin duda es una de las caracteristicas determinantes para cualquer
estudio geotécnico. La prueba de compresion triaxial se realiza envolviendo en una membrana
impermeable un espécimen cilindrico del suelo que se desea probar, cuyas bases quedan en
contacto con cabeza sélidas provistas de piedras porosas que sirven de filtro; los filtros estn
conectados a tubos delgados provistos de vélvulas que permiten gobernar la salida o entrada del
agua al espécimen. Dichos tubos de drenaje estan conectados a una bureta graduada roediante la
cual se puede conocer el volumen de agua expulsado o absorbido por el suelo. La umon entre la
wembrans y las cabezas se ata con una banda de hule para garantizar un setlo hermético. Todo el
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conjunto queda encerrado en una cimara que s¢ conecla a un tanque de agua a presién. La tapa
supenor de la cdmara es atravesada por un vastago delgado que pasa por un deposito de grasa a
presidn, el cual evita las fugas de agua a lo largo de la pared del vastago y reduce a un minimo la
friccién de este contra la tapa. En el caso de la prueba no consolidad no drenada (UU), se aplica
una presion de agua 8 la cdmara que se transmite hidrostaticamente al espécimen, actuando sobre
la membrana y las cabezas. las valvulas de drenaje se cierran antes de aplicar la presion al agua, y
permaneciendo cerradas se comienza a cargar axialmente la muestra de suelo desde el exterior de
la cAmara, aplicando al vastago una carga creciemte hasta alcarnzar la falla, que geperalmente se
presenta a lo largo de un plano inclinado.

Los resultados de las distintas pruebas traxiales se interpretan generalmente a partir de graficas
consutidas segim ¢l método de Mok, es decir, en una representacién de los esfuerzos normales
contra los esfuerzos cortantes correspondientes. El analisis de los resultados de las pruebas exige
distinguir aquellas realizadas sobre suelos ssturados por completo como es el caso en donde la
presién del agua en la camara debera ser, por lo menos igual a la presiéon vertical efectiva
actuante sobre la mmestra “ in s1tu” supuesto que esta presion es la maxima soportada por el suelo
en su histona geologica, remplazando la envolvente de falla de los circulos de Mohr por una recta
que se le aproxime, se tendra que en el diagrama “esfuerzos cortantes normales la cohesion es la
ordenada al origen de dicha recta o sea la resistencia la cortante cuando no hay esfuerzo normal.
El éngulo de friccion mnterna (@) es aquel cuya tangente es la pendiente de la recta, con respecto
al gje de esfuerzos normales (Ref. 7).

2.3.6 Consolidacion unidimensional En el caso de los suelos blandos de 1a cudad de México la
determinacién del grado de consolidacién bajo cargas permanentes es una determinante en la
mayoris de los disefios geotécnicos; se han establecido mas de una forma de conocer esta
propledad, una de ellas es la correlacién entre el sondeo de cono eléctrico y el modulo de
compresibihdad de las arcillas de 1a ctudad de México, establecido por los estadios realizados por
el Ingeniero Ennque Santoyo (Ref. 6), pero la prueba de consolidacién unidimenstonal sigue
siendo la mas confiable.

Al aplicarle una carga a cualquier cimentacién se induce un nuevo estado de esfuerzos en la masa
de suelo en que se apoya el cimiento; este nuevo estado de esfuerzo produce deformaciones del
suelo, que se manifiestan en asentarmento de la estructura. Por ello la prediccion de la magnitud
del asentamiento y el ttempo en que éste se desarrolla son objetivos fundamentales del buen
disefio de cualquier cimentacion, la deformacién que sufre un suelo bajo la mmposicién de carga,
no se presenta en forma inmediata, ya que las particulas sufren un reacomodamiento y en el caso
de matenales saturados, el agua suele desplazarse a trabes de las laminas de materiales de arena
como en el caso de las series arcillosas superior he inferior en la zona de transicion del valle de
México (Ref 8).

La magnitud del asentamiento depende de varios factores, que son:
- La compresibilidad volumétrica y espesor de cada uno de los estratos de suelo que se

encuentran bajo el cimiento.
- La nensidad y distnbucién de los esfuerzos inducidos por las cargas de la estructura
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El uempo en que se desarrolla el asentamiento depende, principalmente de los siguientes
factores:

- El coeficiente de consolidacidon de los suelos de cada estrato, el cval es unz funcién
directa del coeficiente de permeabihdad e mversa del médulo de compresibilidad
volwuétrica.

- El espesor de los estratos compresibles y la ubicacion de las fronteras de drenaje de
cuda estrato.

La deformacién volumétrica de cualquier suelo bajo un incremento de presién tiene dos
componentes:

1. La deformacién de las particulas solida al aurnentar la presion entre sus contactos.

2. La dismmucién del volumen de los poros del suelo, producida por el desplazamuento
relativo de las particulas al deslizar entre si para alcanzar un nuevo equilibrio.

La prueba de consolidacién umdimensional consiste en comprumir verticalmente un espécimen
confinado en un ansllo rigido, signiendo una secuela de cargas establecida de antemano. En todos
los casos y para cada incremento de carga el espécimen sufre wma primera deformacién
correspondiente al retraso hidrodindmico que se llama consolidacién primaria, y también sufre
una deformacién adicional, debido a un fenémeno secundario que en las arcillas se le lama
retraso plastico. En general el suelo siempre se deformara vna camtidad mayor que la
correspondiente al retraso hidrodinamico exclusivamente. Sin embargo, el retraso hidrodinaimico
es el unico que tomas en cuenta la teoria de la consolidacién. Segin la teoria, solo es posible un
fenémeno de consolidacion cuando existe escape de agua hacia el extenor de la masa de suelo.
En la praclica se admite que también se genera un proceso similar en masas de suelo que no estan
100 % saturadas. En estos casos se aplica también la teoria de la consolidacién, temendo presente
que se trata s0lo de una interpretacién aproximada (Ref. 7).

De la prueba de compresibilidad se obtienen los coeficientes que se indican:

1° El coeficiente de compresibilidad a. que representa la relacion deformacién-esfuerzo del
suelo, sin tomar en cuenta el tiemupo, y que geométricamente, es igual a la pendiente de la curva
relacion de vacios-presiones en rayado aritmético o antmético y semi-logaritmico. La expresion
matematica es (Ref. 7).

Ae €, —¢ om” /kg Q1
Ap 0P

donde:
er.e> son la relacidn de vacios en una primera y segunda etapa, respectivamente,
admensional
p1,p2 presion en una prnimera y segunda etapa, respectivamente, kg/cm2
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De igual manera pero tomando en cuenta la pendiente de la tama de expansién se obtiene el
modulo de expansién m..

2° Coeficiente de variacién volumétrica, m,, fisicamente esta ecuacion expresa la
compresibilidad del suelo, relacionéndola con su volumen inicial (Ref. 7).

Ko 9% -2 2.2
at. o B

La anterior ecuzcidn establece la relacidn entre la presion en exceso de la hidrostatica, u, la
profundidad y el tiempo. Esta ecuacién permite conocer la distribucion de presiones en el suelo
durante un proceso de consolidacién unidimensional, con flujo vertical. Esta ecuaciéon se le
conoce como ‘“‘ecnacion diferencial del proceso de consolidacion unidimensional con flujo

vertical *.

La ecuacion anterior debe ser resuelta para llegar a expresiones utiles en la practica, donde suele
expresarse en forma diferente (Ref. 7).

m, = — 2.3)
l+e

Los resultados obtemdos de las pruebas descritas se presentan en la Tabla 1, en los perfiles del
Anexo 2 y en las graficas del Anexo 3.

TABLA1 RESULTADOS DE LABORATORIO

SONPEO |  POF. [ W [ ss [ 'y % C
R S LSRN (%) | — |(ton/m®) | (grades) | (kg/em®)
080 —1.00 | 4050 | 2491 1.60 16 055 |
PCA ! | b
1.70-190 | 92.44 | 2237 135 0 | o6 |
555- 575 | 16948 | 2225 | 122 ] 033
615-625 | 31862 | 2.200 116 2 020 |
! |
; . 9.65-9.85 | 23553 | 2279 1.20 0 073 |
| SMS ‘ ;
| 12.80-13.00 | 21315 | 2204 | 121 1 | 064 |
| . | N
| 1665 -16.75 | 158.54 | 2330 | 130 5 s
i : |
! L ! . | -
" 1760-1780 | 16163 | 2334 | 128 | 0O 094
| ! I | i
| | : I t |
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NOMENCLATURA: W contenido natural de agua Ss  densidad de solidos
0% peso volumétrico natural angulo de friccion interna
c cohesion

24  Interpretacion estratigrafica

A partir de los sondeos exploratorios, del conocimienfo que se tiene de la zona y los resultados de
las pruebas de laboratono, se definieron las condiciones estratigrificas que se citan a contmuacion
(Fig 6

De 0.0 a 5.2 m. Costra Superficial formada por un relleno de espesor vanable entre 0.3 y 0.65 m,
constitido por matenial producto de desperdicio de construccién;, bajo éste se tienen suelos
arcﬂlo?os y limo arenoso; con resistencia de punta medida con el cono eléctnico (q¢) entre 9 y 30

kg/em”.

De 5.2 a 179 m. Serie arcillosa superior conformada por suelos arcillosos y limosos de alta
plasticidad, cuya consistencia varia de suave a rigida, que aumenta conforme se incrementa la
profundidad; en la arcilla se encuentran intercalados lentes lmo-arenosos y arenosos de consistencia
y compacidad alta. La resistencia medida con el cono eléctrico (qc) varia de 5 a 20 kg/em” en las
arcillas y de 25 a 100 kg/cm” en los lentes limo arenosos y lentes arenosos.

De 17.9a 21.0 m. Capa dura que es un depésito heterogéneo de onigen aluvial en el que predomima
material limo-arenoso con algo de arcilla. El cono eléctrico registré una resistencia (ge) que varia de
25 amas de 85 kg/em’.

De 21.0 & 26.6 m. Serie arcillosa inferior formada por arcilla limosa de color café oscuro con muy
poca arena fina, de consistencia media a dura y lentes de arena y limo arenoso con resistencia a la
penetracidn estimdar que vana de 3 a 53 golpes.

A pertir de 26.6 m. Depésitos profandos conformados por arena fina poca media y gruesa limosa
de color gns olivo, café gnsiceo y café verdoso de consistencia muy rigida en estado muy
compacto. El mimero de golpes (N) registrado en la prueba de penetracion estdndar varia de 56 a
100.

Nivel freatice. El mvel de aguas freaticas se localizé durante la campafia de exploracién a 2.3 mde
profundidad, medidos a partir del nivel de terreno existente.
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3 DISENO GEOTECNICO DE LA CIMENTACION
3.1  Cargas de proyecto

Las cargas consideradas. para realizar el disefo geotécnico de la cimentacion fueron
proporcionadas por el ingemtero estructurista del proyecto, las cuales son las que arroja la
reparticion sobre la superficie de apoyo al sumar las cargas por columna que soportara el suelo al
reaccionar con la losa de fondo, sin factorizar, para estados maximo y medio, las cargas

correspondientes a toda el area que comprende la planta del edificio se presentan resumidos en la
Tabla 2.

TABLA2 CARGAS DE DISENO

CONSIDERACION PRESION
(ton/m?)

CM + CV max. 10.04

CM + CV med. 8.99

CIMENTACION 120

CM + CV max. + CIMENTACION 1124

CM + CV med. + CIMENTACION 10.19
NOMENCLATURA:

CM  carga muerta
CV  cargaviva

La bajada de cargas por columna de apoyo a nivel de cimentacion sin factorizar se presentan en
laFig. 7.

Por su parte, tamben fue proporcionado el momento de volteo (M.) que se presentara para €l
sismo de disefio, que es de 50,262.41 ton-m.

Factor de Seguridad Sismico. De acuerdo al reglamento para construcciones del Distnito

Federal el coeficiente sismico de acuerdo a la zona en la que se encuentra el sitio en estudio es
de 0.32 (Ref 3).

3.2 Diseiio

La cimemacion es la parte soportante de una estructura, Este término se aplica usualmente en
forma restrictiva al miembro que trasmite la carga de 1a superestructura a la tierra, pero en su mas
complejo senndo, {3 cimentacion incluye el suelo y la roca que estan debajo. La cimentacion es
una transiciéon o conexion estructural cuyo proyecto depende de las caracteristicas de el suelo o
roca y de los maternales que conforman la estructura de la misma.
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¢ CARGA MUERTA + CARGA VIVA MAXIMA = 17,216 TON
** CARGA MUERTA + CARGA VIVA MEDIA = 15,425 TON
AREA TOTAL = 1715.00 m2

ESFUERZO MEDIO EN EL TERRENO
ESFUERZO MEDIO EN EL TERRENO

10.04 TON/m2. (BAJO CARGAS DE SERVICIO)
8.99 TON/m2. (ASENTAMIENTOS A LARGO PLAZO)

=

0 5.0 100

Ll 1111 ]
Escala gréfica

Notas

SIMBOLOGIA

PUNTOS DE DESCARGA .
¢ CARGA MUERTA + CARGA VIVA MAXIMA
es CARGA MUERTA + CARGA VIVA MEDIA

NO INCLUYE EL PESO PROPIO DE
DE LA CIMENTACION

Fig 7 Pianta de bajada de cargas
por columna

Asesor; ing. Gabriel Rult Gonzalex

Alumno: German Arenas Flores




El disefio de la cimentacién debe de cumplir con las hipdtesis establecidas de las teorias de
mecinica de suelos demostrando con ello su validez, ademés de respetar los lineamientos del
reglamento para construcciones vigente. Una buena cimentacién debe llenar tres requisitos (Ref.

10).

1.

2.

3.

Debe colocarse a una profundidad adecuada para impedir los dafios de las heladas, los
levantamientos, las socavaciones o los dafios de que puedan causar futuras construcciones
cercanas.

Debe ser segura contra la falla del suelo.

No debe asentarse tanto que destigure o dafie la estructura.

Estos requisitos deben ser considerados en el orden indicado. Los dos Ultimos pueden ser
establecidos con razonable exactitud por los métodos de la mecanica de suelos y de rocas, pero el
primero envuelve la consideracion de muchas posibilidades, algunas muy lejos del dominio de la
ingenieria. Durante un largo periodo de tiempo en que un suelo debe soportar una estructura,
puede sufnr cambios debidos a fuerzas naturales y artificiales. Estos aspectos deben de ser
cuidadosamente evatuados al recomendar la solucién de cimentacion y la profundidad minima a
la que deba desplantarse.

Sigwiendo los lmmeamientos arriba descritos, tomaremos en cuenta que:

[

Se proyecta la construccion de cuatro edificios que contaran con un nivel de sdtano, un
semisdtano, planta baja, S niveles y azotea, el sétano y semisétano ocuparén toda el area
del predio, el mivel de piso terminado del sétano mferior s¢ localizara a 5.2 m de
profundidad respecto a nivel de banqueta.

La forma de] terreno es rectangular con un apéndice la geometria propia de el edificio
provoca excentricidades del 4.61 y 4.24 % en direcciones larga y corta, respectivamente

Para reducirlas Jas excentricidades se propone la colocacién de un lastre a base de
concreto, de 50 cm de espesor, adicional a la losa de fondo que comprendera la superficie,
delmmitada por los ejes 16-24 y A-M, con la carga de este lastre las excentricidades se
reduciran a 1.4 y 1 %, consideradas como admisibles.

La estructura se resolvera con elementos de concreto reforzado.

La carga estructural es considerable de acuerdo a los datos proporcionados por el
ingeniero estructurista antes citados

El edificio se construira en un sitio rodeado de estructuras en distintas condiciones que
van de buenas a malas
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¢ La zonificacién geotécnica del Valle de México y los resultados arrojados por la
exploracion geotécnica nos indican la presencia de arcillas, cuyas caracteristicas son la
expansion y/o consolidacién en cualquier cambio en su estado de esfuerzos.

s Laregién en donde se encontrara el edificio sufre de hundmientos regionales producto de

la extraccion de aguas del subsuelo para el abastecimiento del la ciudad de México del
orden de 1.0 em por afio.

e Nrvel de aguas fredticas a 2.2 m de profundidad

3.2.1 Solucion de cimentacién. De acuerdo con las caracteristicas del proyecto antes
mencionadas, las cargas de la estructura y la estratigrafia del sttio, la sohucion de cimentacién
propuesta consiste en un cajon desplantado a 6.6 m de profundidad (Fig. 7), respecto al nivel de
banqueta, con ello las presiones de contacto de la losa de fondo se incrementardn
aproxirnadamente en 0.36 ton/m’ por el peso propio de la losa tapa del cajén de cimentacion,
més 0.41 ton/m’ que transmitird un lastre propuesto para reducir las excentricidades, llegando a
presiones maximas de 12.01 ton/m’ que se utilizardn para la revisién de la cimentaciéon y de
10.96 ton/m’ para el an4lisis de asentamientos.

La decision de concebir Ja cimentacién como un cajon surge de la necesidad de compensar el
peso que se le va a imponer al suelo, evitando con esto su falla por cortante, pero sobre todo, para
evitar la consolidacién, y por consecuencia asentamientos mdeseables de la estructura, situacion
que ademads daflaria a las construcciones vecinas.

3.2.2 Presion neta. La presion de compensacion resultado de la remocion del suelo para la
construccién del cajon, se calculd con la siguiente expresién (Ref 11):

donde:
¥ peso volumétrico del suelo excavado, 1.47 ton/m*
D;  profundidad de desplante 6.6 m

Sustituyendo los valores correspondientes, resulta una presion de compensacion de 9.70 ton/m”.
La presion neta (Wy) que se aplicard al terreno de cimentacién resulta de la diferencia entre la
presidon total que transmitira la estructura y la presién de compensacién resultado de la
excavacién, caleulada como sigue (Ref. 11):

W =W -Pec (3.2)

donde:

W presién total transmitida por ta estructura, 12.01 ton/m’
las demds literales ya fueron definidas
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Sustituyendo los valores correspondientes resulta una presion neta de 2.31 ton/m’, generando una
cimentacién parcialmente compensada.

Tomando en cuenta que la toda el rea comprendida del sotano y el semisétano se utilizara como
estacionamiento y las celdas del cajon seran utilizadas como cistemna y otros servicios, se
considero que el cajén permanecera estanco durante la vida 1util del mmueble, condicién que
deberd garantizarse en la construccion.

33 Analisis de estabilidad

3.3.1 Capacidad de carga admisible. La revisién de la capacidad de carpa se realiza cuando se
trasiite al suelo una carga neta, como es el caso de cimentaciones parcialinente compensadas, y
en el disefio en condiciones sismicas.

El criterio utilizado corresponde al propuesto por Skempton que toma en cuenta que se transmite
al suelo una sobre carga neta, la ecuaciéon imvolucra la resistencia no drenada del suelo
correspondiente a la imposicion rapida de carga aplicando la siguiente expresion (Ref. 11):

a = E-bic_ + ‘Y Df
FS (3.3)
con
N =514 (1.0+0.259£+o.25§]
B L (3.4)
donde:
c cohesion media de los suelos atravesados por Ia superficie de falla, 5 ton/m’

Nc  iactor de capacidad de carga de Skernpion 6.08

Y . peso volumétrico sobre el nivel de desplante; promedio pesado, 1.47 ton/m’
D¢  profundidad de desplante, 6.6 m

B ancho relativo de la de cimentacién, 27 m

L largo relativo de cimentacién, S5 m

FS factor de seguridad, 3 y 2 en condiciones estiticas v sismicas, respectivamerite

Sustituyendo los valores comespondientes, la capacidad de carga admisible es de 20.0 y 25.0
ton/m’, para condiciones estiticas y sismicas, respectivamente.

3.3.2 Incremento de esfuerzos por sismo. Pama el disefio se considera la carga estitica
combinada con el sismo actuando con un 100 % de mtensidad en la direccién ruas desfavorable y
de un 30 % en la més favorable, sin factores de carga, esta condicidon solo se verifica para los
compresiones, ya que los cajones de cimentacién no son capaces de soportar tensiones (Ref. 11).
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Los incrementos de esfuerzos que se presentaran en la cimentacion ante un evento sismico, se
calcularon aplicando la siguiente ecuacion (Ref. 11), en este anilisis se puede considerar la forma
real del cuerpo; o mediante una figura equivalente a esta considerando las reducciones
pertinentes en ¢l drea de desplante analizada, considerando siempre cuerpo rigido infinitamente:

Aq, =Mv[{—‘+0-3?]

x y

(3.3)

Sustituyendo los valores correspondientes, el incremento de esfuerzos por sismo en la esquina
mas desfavorable resulta de 8.38 ton/m?

3.3.3 Tensiones inducidas por el sismo. Se verifico la tension que las solicitaciones sismicas
provocaran en Ja esquina mas desfavorable, comprobando que el incremento sismico sea menor
que la presién total estatica mediante la siguiente ecuacion (Ref. 11):

Ag, =w—hw, (3.6)
con .
s, = e [ﬂ 3.7
1 2
y M. = Wre (3.8)
donde:

Aqs incremento de esfuerzos por condicién sismica, ton/m”

Wg  carga permanente de la estructura (acciones variables mas permanentes), ton/m’
e excentncidad estatica respecto, m

Mg  momento estitico, ton-m

Aw, incremento de esfuerzo estatico, ton/m?

1 momento de mercia, m*
w peso de la estructura, ton/m’
L largo de la cimentacion, m

De a cuerdo con lo explicado en incisos anteriores en donde se especifica la forma en que se
corregirdn las excentricidades que se presentaba la conformacion de cargas estructurales esta
condictén se cumple.

3.3.4 Distorsion angular maxima. Se vernfico que la distorsion angular @max que se inducira

durante un sismo se mantenga en limites que no afecten a las colindancias o generen sensacion de
mnseguridad a los ocupantes de la estructura; la expresion de calculo es la siguiente (Ref. 11).
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3 M.,

omx T (05BY LE (3.9)

donde:
M, momento de volteo sismico,(de la parte analizada del edificio), 40,254 ton-m
E moédulo de ngidez representativo del suelo de cimentacion en condiciones
dinimicas, 800 ton/m’
las otras literales ya fueron definidas

Sustituyendo los valores correspondientes en la ecuacién se llega a una distorsion méxima de
0.0038, permisible para estructuras a base de marcos de concreto y losas rigidas segun ¢l RCDF y
sus NTC vigentes.

3.3.5 Desplazamienfo maximo. Basados en la distorsién angular maxima, se venfico el
desplazamiento maximo inducido por un evento sismico, este se calculo mediante la siguiente
formula (Ref. 11).

B
65 =Eeemax

(3.10)

Sustituyendo las literales se llega a un desplazamiento maximo de 0.05 m, estos desplazamientos
provocarin asentamientos permanentes iguales a la mitad del desplazamuento maximo, esto
debido al remoldeo del suelo de sustentacién que sufrird deformaciones del tipo plastico, de 2.5
cm (Ref. 6).

3.4  Expansiones y asentamientos

3.4.1 Expansiones del fondo de la excavacion. En la experiencia mexicana en bien conocida la
presencia de grandes expansiones del fondo de excavaciones profundas en las arcillas lacustres
del valle de México, causadas por la descarga del suelo que se encuentran bajo ¢l fondo, aunque
este fendmeno se presenta en todo tipo de suelo, su magnitud suele pasar madvertida en Jos
suelos no plasticos de estructura compacta, en cambio, en la zona de los depdsitos lacustres de
arcillas blandas altamente compresibles y expansibles adquiere gran magmtud que se advierte a
simple vista en el comportamiento de Jas cimentaciones compensadas, en las que se observan
grandes asentamientos causados por la recuperacién de las expansiones generadas durante el
proceso de ejecucion de la excavacion y el colado del cajon de cimentacion. De aqui se denva la
necesidad de ejecutar las excavaciones siguiendo un procedimiento que reduzca la expansion del
fondo a valores tolerables para las estructuras y sus colindancias.

Es iroportante comprender el proceso de expansiones cuando se construyen cimentaciones parcial

o totalmente compensadas para con ello estunar de manera préxima lo que sucederé durante y

después del proceso de excavacion. El proceso de expansion se desarrolia de la siguiente forma:
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La primer parte de la expansion ocurre simultineamente con el decremento de Ja presion vertical
total “Popr”, sobre el plano del fondo al retirar la tierra excavada; a esta componente se le llama
“expansion mmediata ” p,. Durante esta etapa la masa de arcilla que subyace al fondo de la
excavacién sufre distorsiones en las que cambia de volumen, esto es despreciable ya que se
comporta como un material elastico confinado al que se le disminuye la presidn vertical total.

Otra parte de la expansion, [lamada expansion lenta p,, se desarrolla gradualmente a velocidad
decreciente en el tiempo y va acompafiada de aumento de volumen de la arcilla y de absorcion de
agua, ambos fendmenos son causados por un decremento gradual de la presion vertical
intergranular p’4, ep la masa de suelo ubicada bajo el fondo de la excavacion,

Ambas componentes se suman para dar la expansion total p; (Ref. 6).
Los modulos de detormacion son tuncién del nivel de esfuerzos que se somete a la masa de

suelo; los modulos se estiman considerando la vanacion de esfuerzos por excavacion y recarga
bajo el centro del area total de cimentacién, mediante la siguiente secuencia de caleulo:

» Obtener coordenadas de los vértices y centroidales del area de cimentacion

e Seleccionar el factor de influencia para la distnbucion de esfuerzos segun las
caracteristicas del suglo.

¢ Factores de mnfluencia del suelo se pueden tomar de acuerdo a la Tabla 3
La distribucion de esfuerzos en los estratos de suelo bajo el fondo de la excavaciéon se obtuvieron
raediante el método desarrollado por J. Damy y C. Casales (Ref. 12)
Proceso de expansion. Obtener el decremento de esfuerzos en puntos situados bajo el centroide
1. Obtener el decremento de esfuerzos en puntos de interés siende de suma importancia
aquellos situados bajo el centroide del drea de cimentacion a la profundidad media de
cada uno de los estratos, asociada a una descarga igual al esfuerzo efectivo a nivel de
desplante del cajon.
2. Con Jos diagramas de esfuerzos efectivos iniciales y del decremento de esfuerzos en cada

uno de los estratos, se obtienen los modulos de expansibilidad my en las ramas de
expansion de las graficas de compresibiidad representativas (Ref. 6).
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TABLA 3 SOLUCION DE DISTRIBUCIONES DE ESFUERZOS SEGUN TIPO DE

SUELO
SUELO CARACTERISTICAS SOLUCION
Altamente interestratificada Westergaard o
Costra superficial (deformacién horizontal nula) Frohlich x=2
Suelo estratificado con nigidez Boussines o
Arcillas creclente con la profundidad Frohlich x=3
Rigidez altamente creciente con Frohlich con
Arenas la profundidad x entre 3 y 4

Sigwendo el criterio antes descnito, se calcularon las expansiones inmediatas y lentas en la masa

de suelo bajo la excavacion.

Las expansiones mmediatas se calcularon mediante la siguiente expresion (Ref. 6)

donde:

v relacion de Poisson = 0.5 para cambio de volumen nulo, adimencional

E.  modulo de elasticidad, determinado en prueba triaxial rapida, 90 kg/cm’

por  decremento de presion vertical total en el plano del fondo causado por la
excavacion, ton/m?

B ancho del drea excavada, m

F, factor de forma de Egorov, dependiente de la base y el espesor de suelo

compresible

G.11)

Sustituyendo valores en la formula se obtienen expansiones inmediatas de 18 cm al centro de la

excavacion.

Las expansiones a largo plazo que se¢ generarén por la excavacion para erigir la cimentacion se
calcularon aplicando ¢l criterio de Terzaghi, mediante la siguiente ecuacion (Ref. 6):

donde:

8, =XAo,m,.h,

o op €Xpansiéon mducida por la excavacién, cm

Aa;  decremento de esfuerzos en el estrato de interés, kg/cm2
me  mddulo de expansion del estrato de interés, cmzlkg

b, espesor del estrato de interés, cm
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Sustituyendo valores se obtienen expansiones maximas de 38 cm.

Sumando ambas condiciones las expansiones totales se estiman de 56 ¢m, condicién inadmisible
para una excavacion. Esta situacion llevo a tomar mediadas de precaucion:

e La pnimera fue reducir la presién intergranular en la masa de suelo, algo que se lograria
abatiendo el manto fredtico muy por debajo del fondo de excavacidn.

e La sepunda se tomo recalculando las expansiones con el manto freatico abatido, y debido
a que las expansiones seguian siendo demasiadas se recomienda que la excavacion se
realizarse en etapas.

» Por iltimo se indico que deberian de controlar los esfuerzos efectivos en la masa de suelo
mediante e] control del nivel de]l manto freatico, dejando que este se recuperara conforme
se fuera incrementando la presiéon de contacto, incrementando a su vez la reaccién del

suelo ante la carga que se le aplica esto hasta alcanzar el 80% de la carga total de la
estructura.

La profundidad del! abatimiento del nivel fredtico h,, necesaria para anular Ja expansion
volumétrica lenta del fondo de la excavacion se determina mediante Ja siguiente ecuacion (Ref.
6).

ho= (3.13)

donde:
h, profundidad de abatimiento, m
Yo peso volumétrico saturado del suelo de la excavacion, 1.46 ton/m®
Dy profundidad de la excavacion, m
Ye  peso volumétrico del agua ton/m’

Sustituyendo los valores cotrespondientes, la profundidad del abatimiento fre4tico requerido para
anular la presion intergranular es de 9.47 m, pero de acuerdo a la experiencia en excavaciones
realizadas sobre todo en la construccién del sistema de trasporte colectivo, se ha demostrado que
a este abatimiento debe ser igual a “ h, + 3 ™ por lo que el nivel de agua debera mantenerse
almenos a 12.5 m de profundidad (Ref. 3).

Tomando en cuenta las consideraciones anteriores se recalculsron expansiones de 7.0 ¢m, estas
se determinaron considerando que Ja excavacion se realizard en tres etapas; Ja primera etapa de
excavacion comprenderd la mitad del terreno y se miciard una semana después de activado el
sistema de bombeo, garantizando que el abatimsento del nivel freatico se mantenga al micio por
lo menos a 12.5 m de profundidad; la segunda etapa de excavacion se atacara una vez que la
construccién de] niicleo central se encuentre a nivel de planta baja, y la tercera que corresporxie al
frente sobre la calle de Campeche teniendo construida hasts nivel de banqueta el resto de la
estructura con el muro perimetral definitivo terminado.
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Conviene mencionar que para manteuer en equilibrio el incremento de presion de contacto con el
decremento de presion intergranular provocado por el abatimiento del nirvel freatico, se debe
llevar un sistema de monitoreo de los movimiento de la masa de suelo y de la estructra, asi
como de las estructuras colindantes, para con ello incrementar o disminuir la mtensidad del
abatimiento que deberd ser menos intenso conforme la estructura crezea, hasta alcanzar el 80 %
de la presion de contacto final del edificio.

3.4.2 Asentamientos a largo plazo de la estructura.

Durante la construccion del cajon de cimentacion el incremento de esfuerzos sobre la masa de
suelo se generard de manera paulating, los primeros asentamientos se generarén por la
recuperacidon de las expansiones ocasionadas por la relajacidon del suelo, de tal forma los
asentamientos inmediatos son dificiles de calcularse con precision s1 se toma en cuenta que se
realizo un abatimiento previo que provoco asentamientos antes de realizar la excavacion, aunado
a esto el abatimiento del manto freatico debera de ser menos intenso conforme se carga la masa
de suelo para evitar asentamientos excesivos, con lo que se controlara la deformacion de este.

Por esta razon se opto por calcular loa asentamiento a largo plazo de la estructura tomando en
cuenta la carga total de] edificio de la siguiente forma.

Proceso de recompresion. De manera similar que con las expansiones, debera de calcularse el
incremento de esfuerzos en los puntos situados bajo el centroide del area de cimentacion a la
profundidad media de cada uno de los estratos, asociado a una presion igual al peso total de la
estructura, dividida entre el 4drea del cajon.

Con los diagramas de esfuerzos efectivos posteriores a la carga, de los incrementos de esfuerzos,
se obtienen los médulos de compresibilidad my, en las ramas de recompresion de las graficas de
coraprestbilidad.

El incremento de esfuerzos en los estratos de suelo se calcularén con el programa de
computadora desarrollado por J. Damy y C. Casales que permite calcular los incrementos de
esfuerzo en un area poligonal cargada cualquiera (Ref. 12), los cuales se representan en la (Fig. 8)



Conviene mencionar que para mantener en equilibrio el incremento de presion de contacto con el
decremento de presion intergranular provocado por el abatimiento del nivel freatico, se debe
llevar un sistema de monitoreo de los movimiento de la masa de suelo v de la estructura, asi
como de las estructuras colindantes; para con ello incrementar o disminuir la intensidad del
abatimiento que deberd ser menos intenso conforme la estructura crezea, hasta alcanzar el 80 %
de la presion de contacto final del edificio.

3.4.2 Asentamientos a largo plazo de la estructura.

Durante Ja construccion del cajon de cimentacion el incremento de esfuerzos sobre la masa de
suelo se generara de manera paulating, los primeros asentamientos se¢ generaran por la
recuperacién de las expansiones ocasionadas por la relajacion del suelo, de tal forma los
asentamientos inmediatos son dificiles de calcularse con precision si se toma en cuenta que se
realizo un abatimiento previo que provoco asentamientos antes de realizar la excavacién, aunado
a esto el abatimiento de] manto freatico debera de ser menos intenso conforme se carga la masa
de suelo para evitar asentamientos excesivos, con lo que se controlara la deformacién de este.

Por esta razén se opto por calcular loa asentamiento a largo plazo de la estructura tomando en
cuenta la carga total del edificio de la signiente forma.

Proceso de recompresiéon. De manera similar que con las expansiones, debera de calcularse el
incremento de esfuerzos en los puntos situados bajo ¢l centroide del 4rea de cimentacion a la
profundidad media de cada uno de los estratos, asociado a una presion igual al peso total de la
estructura, dividida entre el area del cajon.

Con los diagramas de esfuerzos efectivos posteriores a Ja carga, de los incrementos de esfuerzos,
se obtienen los médulos de compresibilidad m,,, en las ramas de recompresion de las graficas de
compresibilidad.

El mcremento de esfuerzos en los estratos de suelo se calcularén con el programa de
computadora desarrollado por J. Damy y C. Casales que permite calcular los incrementos de
esfuerzo en un 4rea poligonal cargada cualquiera (Ref. 12), los cuales se representan en la (Fig. 8)
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PROFUNDIDAD (m)

Fig. 8 Distribucion de esfuerzos en la masa de suelo bajo ¢l edificio

Los asentamientos a largo plazo, generados por la imposicion de la presion neta del edificio sobre
la masa del suelo de sustentacion, se calcularon con la ecuacidn (3.14) donde se considera la
carga media maxima (Tabla 2)y el incremento de estuerzos producidos (Fig. 8), (Ref. 6).

64::1-» = ZAUI mvl h/ (314)

donde:
my moédulo de compresién del estrato de interds, kg/cm?
el resto de las literales ya fueron definidas.

En l1a Tabla 4 se muestran las deformaciones producidas en cada uno de los estratos ylaFig Ose
representa de manera grafica 1a deformacién sufrida por cada estrato y que sumadas originan el
asentamiento total a largo plazo del edificio.

De ésta forma, los asentamientos maximos que se generaran a largo plazo en la masa de suelo,
seran menores & 10.0 cm.
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TABLA4 DEFORMACIONES EN LA MASA DE SUELO BAJO EL CENTRO DE

CARGA
Deformacion
Profundidad | Deformacion | acumutada

(m) (cm) (cm)

6.6 ¢ 0
7.25 0.24 0.24
79 024 0.48
8.05 0 0.48
82 0 0.48
8.05 0 0.48
Sg 0.65 113
105 0 1.13
111 0 1.14
12.75 1.19 2.33
14 4 1.14 3.47
14.95 0 3.47
15.51 0 3.47
16.7 1.1 4 57
17.9 1.05 562
19.45 0 562
21 0 562
239 2.05 7.67
268 1.8 9.47
27 1 0 9.47
27 4 0 S47
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Perfil deformaciones bajo el centro de carga
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Fig. 9 Deformsciones en la masa de suelo a largo plazo
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4 DISENO GEOTECNICO DE LA EXCAVACION

Como es bien sabido casi todo obra de ingenieria civil comienza o lleva mplicita en su
construcciém, la realizacion de una excavacion; ya sea para alojar su cunentacién, construceién de
cisternas o cajones de elevadores u otros servicios; cuando la excavacion se realiza en campo
abierto sin la interferencia de instalaciones o estructuras vecinas, la ejecucion de la excavacion en
laludes es una buena alternativa, ya que técnicamente es sencilla y econémicy, sin embargo en
nuestro caso, como en muchos de la ciudad de México, esta es una circunstancia poco probable.

En tales casos es necesana la contencion de las paredes de la excavacién asi como una buena
planeaci6n para la extraccion de los materiales, con el fin de proteger a los trabajadores, mantener
la estabilidad de las estructuras e instalaciones vecinas y procurar la estabilidad de la propia
excavacion previendo las fallas que pueda tener el suelo al relajarze e intempensarce.

Las alternativas estudiadas para realizar la excavacion y la estabilizacion de esta generaron la
mayor inquietud en el grupo de ingenieros y arquitectos a cargo de dar solucion a todos las
ciraumstancias que podrian acarrear algin problema en la construccion.

Con gran frecuencia es necesaria la excavacién a profundidades infeniores al mvel fredtico en la
ciudad de México, el aprovechamiento de los espacios es una constante los hinearmientos en los
reglamentos de urbanizacién exigen a los proyectistas garantizar que no exista obstruccion en las
calles y avemdas sobre las que se encuentren edificios de departamentos y oficinas, y ademas que
€s10§ proporcionen sus proplos sitios para el aparcamiento de automéviles.

4.1  Control de filtraciones de agua en la excavacion

La construccion de edificios con uno a més sétanos u otras obras subterrineas, eventualmente
incluye excavaciones bajo el nivel de aguas freaticas; estas excavaciones requieren el abatimiento
de ese mvel por debajo del desplante para prevenur la erosién o falla de los taludes o para
disminuir la presién sobre los elememtos de soporle provisionales, también para asegurar
condiciones de trabajo en seco, que permitan eficiencia y rapidez durante la construccién.

El agua del subsuelo debe manejarse por medio de un sistema de bombeo sdecuado al tamafio y
profundidad de 1a excavacién, a las condiciones geologicas del sitio y a la secuencia estratigrafica
del lugar. Los procedmientos de que se dispone actualmente para el control de las filtraciones
acthan sobre éstas en dos formas diferentes:

En unos casos se conducen las filtraciones mediante mstalaciones convenientes de bombeo,
extrayéndolas del suelo antes de que lleguen al sitio de la excavacién; éstos son los llamados
métodos de drenaje” y permuten abatir el nivel freatico, en forma local.

Otros métodos evitan la ilegada del agua al sitio de la excavacién interceptindols mediante
pantallas impermeables que rodean al sitio de la construcceién y, en ocasiones, forman también un
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fondo impermeable que impidan la filtracién por el fondo; a estos se les lama “métodos de
impemmeabilizacion

Los distintos tipos de mstalacion para el abatimiento del mivel freatico antes de la excavacién son
los sigmentes:

a) Sistema que acta por gravedad:

Pozos-punta
Pozos profundos

b) Sistema combinado de gravedad y vacié.
c) Sisterma combinado de bombeo y electrodsmosts.

En el caso de excavaciones en arcillas blandas como las del valle de México, se producen
expansiones del fondo de la excavacién como consecuencia de la descarga que sufren los suelos
bajo el nivel del fondo, al retirar los materiales que se encuentra arriba de este nivel.

La mmplementacion de pozos puede utilizarse cuando se trata del suelos de baja permeabilidad
como las grenas arcillosas, los limos arcillosos y las arcillas de mediana o alta plasticidad, cuyo
coeficiente de permeabilidad es del orden de 10 cm/seg o menor, la aplicacion de un sistema de
bombeo profundo resulta cara y poco conveniente.

Puesto que es necesario que los conos de abatimiento de cada uno de los pozos a lo largo de la
linea de bombeo se traslapen completamente, es necesario que la separacién entre pozos no sea
mayor que la mitad de la profundidad de abatimiento requerida y el espejo de agua abatida en
cada pozo de bombeo se encuentre de 2 a 3 m debajo de la profundidad de abatimiento deseada
en la excavacion. Sobre lo anterior se puede elegir la capacidad y nimero de bombas que se
requiera (Ref. 13).

En comparacién con la complejidad del comportamiento del suelo y del agua subterrénea, una
bomba es un dispositivo mecanico relativamente sencillo, cuyo comportamuento debe ser
predecible y confiable. Aun cuando muchas de las dificultades en los trabajos de abatimiento
pueden ser atnbwdas a las bombas, ello se debe en general a usos equavocados, a instalaciones
inapropiadas, o bien operaciones a mantenimiento inadecuados.

En general, las bombas para abatimiento de deben seleccionar con capacidad mayor que la de
traba)o nomal, asi como para el agua de lluvia que llega a la excavacion. Para el uso especifico
de abstimiento del nivel fredtico en excavaciones se han desarrollado varios tipos de bombas.

En el caso de suelos estratificados que contienes capas alternadas de muy diferente

permeabilidad, arenas, hmos y arcillas, se requiere del empleo de pozos con filtro en toda la
profundidad, mdependientemente del sistema de bombeo que se utihice.

30



En excavaciones smuilares, se han registrado expansiones mayores a 60 cm, las cuales se
recuperan en forma de asentanuentos al volver a cargar las arcillas con el peso de de la estructura

(Ref. 3).

En estz forma, una estructura totalmente compensada, que tedricamente no deberfa de sufnr de
asentamiemtos se hunde una cantidad igual a la expansibn provocada durante el proceso de
excavacion. En estos casos el abatimiento local del nivel fredtico, previo a la excavacion, produce
una sobrecarga local de ignal magnitnd que la descarga que provocara posteriormente la
exXcavacion.

Es también conocido que el abatimiento local del nivel fre4tico produce hundimientos por
consolidacién de la arcilla, cuya magnitud es funcién del tiempo que actia la sobrecarga
producida por el abatimiento. Si el abatimiento se logra en un tiempo corto, alrededor de una
semsma los hundimientos locales no exceden de unos 10 cm. Al ejecutar la excavacion después
de haber abatido el nivel fredtico, pueden excavarse grandes areas, produciéndose expansiones de
magmtud semejante a los asentamientos provocados previamente por la etapa de abatimiento del
nivel freatico.

Cuando se tenen depésitos de limos o limos arenosos cuya permeabilidad varia entre 10%y 107
cm/seg, los sistemas de bombeo por gravedad por si solos pueden requenir de un tiempo de
bombeo muy prolongado, o bien ser totalmente ineficientes para los limos menos permeables: en
tales condiciones se recurre al auxilio de un sistema de vacio que , combinado con el equipo de
bombeo produce un vacio que actua en las paredes del pozo, a través de un filtro, segin se
muestra en el esquema de la Fig 10; este sistema aumenta al gradiente de las filtraciones hacia el
pozo y desarrolla un estado de tensibn en el agua de los poros del suelo que, a su vez, se traduce
en un aumento de la presion intergranular y, por lo tanto, de la resistencia al corte del suelo. De
esta manera, no solamente logra la elimmacién de las fuerzas de filtracién smo que ademds, el
estado de lensién creado en el agua mejora notablemente las condiciones de estabilidad de los
taludes de una excavacidn, lo que permite aumentar el angulo de talud y reducir el volumen de la
tierra excavada (Ref 3).

Dicho lo amterior, se recurrié & la solucién siguiente: El agua fue extraida del interior del ademe
mediante una pequeiia bomba de pozos profundos del tipo eyector (trompa de vacid) operada por
un cnflén de agua producido por una bomba centrifuga de alta presion; el agua inyectada en el
eyector, jumo con la extraida del suelo, fluyen por una tuberia de retomo que regresa hasta el
carcamo de 1a bomba centrifuga que se encuentra en la superficie, desde donde es recirculada vy
reinyectada para la operacidn continua de los eyectores (Fig 10).

En arcillas de alta compresibilidad la colocacion en el area de la excavacion y el gradiente de
potencial aplicado se disefian de manera tal que se reduzcan al minimo los asentamientos de la
corona de los taludes y de la zona vecina a la excavacion, con ¢l fin de evitar dafios a estructuras
vecinas y prevenir el agrietamiento de los taludes, lo cual empeoraria su estabilidad. En este cuso
se instalaron puntas eyectoras a 1.0 m de profundidad para lograr los efectos deseados antes
descritos.
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El sisterna de bombeo deberé contar con un pozo por cada 50 m” de superficie, en ls Fig. 11 se
presenta la distribucién en planta de los pozos.
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El bombeo deber4 activarse una semana antes de iniciar la excavacidn y el nivel de aguas
fredticas s¢ mantendrd abatido a 10 m de profundidad, respecto al mivel de terreno actual, al
pnocipio de 1a excavacion.

Una vez activado, el sistema de bombeo se mantendrd en operaciéon continua las 24 hrs. del dia
incluyendo sabados, domingos y dias festivos.

El sistema de bombeo se mantendré en operacion por lo menos hasta que la presién de contacto
de 1z estructura en construcci6n alcance una presion de al menos el 80 % de la compensacion. La
perforacion de los pozos que conformarin al sisterna de bombeo, podré realizacse tevisando que la
ubicacién de éstos no mterfiera con las contratrabes en proyecto.

Los pozos contardn con una perforacién de 25 em de difimetro y 16.0 m de profundidad, se
ademarin con tuberia de PVC, ramurado y forrado con tela de mosquitero, el espacio anular
comprendido entre el ademe y la perforacién se rellenara con un filtro de matenal granular, la
perforacion se realizara con broca de corona o aletas para evitar modificar la permeabilidad del suelo
Fig. 10).

Al conchar la perforacién y previamente a la colocacion del ademe, el barreno deberd lavarse
mediante 1a myeccién y recirculacion de agua, hasta que ésta retorne completamente limpia.

Con forme avancen los trabajos de construccion de la estructura y el meremento de esfuerzos
ocasionado por la imposicion de carga de est4, se iran elevando las punta eyectoras, iniciando
esta maniobra por el centro del area excavada, ya que de acuerdo a lo que por el procedimriento
constructivo requerido y que mas adelante se explicard, esta parte es la primera en rectbn
mcremento muportantes de carga.

Durante el cierre de la excavacion mediante la construccién de los muros defmitivos del sétano el
sistema de bombeo se mantendra con la intensidad antes descrita, esto con el fin de mantener una
pantalla de abatimiento y no provocar expansiones indeseables en las orillas de 1a excavacién lo
que provocaria una sobre-excavacién o un aurnento en la plantilla o losa de fondo, buscando
alcanzar en el mismo nivel de la losa construida al centro y su contimudad, ademas de los
motivos ya entes mencionados.
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4.2  Estabilidad de taludes

Una de las miés frecuentes fallas de masas de tierra estn las que se producen por taludes inestables,
la gravedad en la forma del peso de la masa del suelo y del agua que pudieran estar sobre ella, es la
fuerza principal que tiende a producir la falla, mientras que la resistencia al esfuerzo cortarte del
suelo es la princtpal fuerza que la mantiene estable.

Las fallas de las masas de tierra tienen una caracteristica comim: hay un movimiento de una gran
masa de suelo a lo largo de una superficie mas o menos definida, En la mayoria de los casos, Ia masa
de tierra permanece intacta durante las primeras etapas del movirmento, pero fmalmente se deforma
y rompe en pedazos a medida que el movimento progresa. Algunas fallas ocurren bruscamente con
un ligero aviso o ninguno, mientras que otras se producen pausadamente después de amunciar su
mntencidn por un asentarniento lento o por la formacién de gnetas.

El movimiento ocurre cuando la resistencia al esfuerzo cortante del suelo es excedida por los
esfuerzos cortantes que se producen es mna superficie relativamente contmua. Las fallas localizadas
en un solo punto de la masa de suelo no indica necesariamente que la masa sea mestable; la
mestabilidad sélo se produce como resultado de la falla por esfuerzo cortante en una setie de pumntos
que definen una superficie, a lo largo de la cual se produce el movimiento.

No es facl detenninar las causa que producen un movimiento de tierra, realmente cualquier cosa
que prochrzca una disminucion de la resistencia del suelo o un aumento de los esfuerzos en el suelo,
contribuye a la mestabilidad v deben tomarse en consideracién, tanto en el proyecto de las
estnucturas de tierra como en la correccion de las fallas.

De acuerdo a experiencias en diferentes tipos de suelo, las causas principales de mestabilidad en
taludes son las siguientes (Ref. 10):

Causas externas que producen aumento de esfuerzos

Cargas externas como edificios, agua o meve

Aumento del peso de la tierra por aumento de la hmedad

Remocién por excavacién de parte de 1a masa de suelo

Socavacion producida por perforaciones de timeles, derrumbes de cavernas o erosién por
filraciones

Choque producido por temremotos o voladuras

Grietas de traccién

Presion de agua en las grietas

Eadi ol

N

Causas que producen disminucién de resistencia

1. Expansion de las arcillas por absorcién de agua
2. Presion de agus miersticial (esfuerzo neutro)
3. Destmcceion de la estructura, suelta o de panal, del suelo por choque, vibracién o actividad
sismoica.
4. Fisuras capilares producidas por la expansion y retraccion
5. Deformacion y falla progresiva en suelos sensibles
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Destuelo de suelos helados o de lentes de hielo
Detenoro del matenial cementante

Perchda del materiat cementante

Perdida de la tensién capilar por secamiento

XN

La falla puede ser el resultado de cualquiera de estos factores, aislados o combinados, en su mayoria
son independientes pero algunos pueden estar ligados entre si.

La superficie de falla por deshizamiento, tiene la forma céncava con el extremo menor en la parte
superior del talud y él més ancho en la parte inferior (Fellinius 1923).

En las arcillas blandas como es el caso de los suelos lacustres de la cindad de México, se producen
fallas de buse o profundas; la parte superior del talud se cae dejando un escape vertical mientras que
el terreno a mvel situado mas alla del pie del talud se levanta en comba.

El andlisis de la estabilidad de un talud es un problema de equilibrio plastico. Cusndo la masa esta a
punto de fallar, lus fuerzas que producen el movimiento han tlegado a ser iguales a la resistencis que
opone la masa a ser movida. Un ligero aumento en las fuerzas es suficiente para producir una
contimua deformacién.

Ea el caso més general, cuando )a excavacién para una cimentacion se hace en suelos cohesivo-
friccionantes, la estabilidad de los taludes se analiza con el método propuesto por Fellnfus en 1927,
conocido como “método sueco, método de Fellinius, o método del circulo de falls™, que consiste en
venficar el equilibrio del mecanismo de falla que se ilustra en la (Fig 10) Basindose en la
evalnacién de fullas reales ocurndas en los ferrocarriles de Suecia, Fellumos concluyo que el
deslizamiento del talud se producia a 1o largo de una superficie curva, semejarnte a la de un cilindro
que gira alrededor de su eje. El prisma deslizante de suelo, limitado por la superficie cilindrica AD y
el perfil del talud ABCD, con espesor unitario en ¢l sentido normal al dibwyyo, se desplaza bajo la
accién de su propio peso W, girando alrededor del eje del cilindro O, el movimiento de esta tuerza
respecto a O es el que tiende a provocar el movimiento giratorio de la masa de suelo, por lo que se
llama movimiento actuante Ma = W b. El desplazamiento del prisma del suelo, actiia a lo largo de
la superficie de falla cilindnca AD, cuva resultante, denominada fuerza tangencial resistente Tr,
genera un momento respecto a O que se opone al movimiento del prisma deshzante, por lo que s¢ le
lama momento resistente Mr = Tr R. De aqui se deduce que el factor de seguridad contra el
deslizamiento del talud se expresa por la relacion entre el mornento resistente y el actuante, segim la
ecuacion siguiente (Ref. 14).

_M, TR @)
M, Wb
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Fig. 12 Mecanismo basico de Fellinius para la falla de an talud.
donde:

FS  Factor de seguridad
M;  momento, é fuerza tangencial resistente, T,.R
M. momento actuante 6 motor

Cuando este factor es menorique Ja unidad se produce la falla del talud. EI valor minimo del factor
de seguridad de un talud dado se determina por un proceso iterativo (tanteos) realizado con vanos
circulos en Jos que se hacen vanar el radio y la posicion dej centro.

Desde la apancion de este método se han venido desarrollando diferentes procedimientos para
agilizar el proceso iterativo, mcluyendo procedimientos graficos, analiticos o una combmacion de
estos y recientemente, procedimientos numénicos accesibles a la computadora: pero todos ellos
mantienen los conceptos y las hipdtesis basicas simplistas, originalmente propuestas por Fellenius.

Para analizar e} factor de seguridad de cada circulo propuesto se requiere valuar las fuerzas actvantes
cuyos momentos, M, v M,, se comparan de acuerdo con la ecuacion (4.1). La fuerza actuante (W)
es funcién del peso volumétrico natural 4, del suelo, asi como del volumen del prisma depende de
su forma y dimensiones; la determinacidn de estos factores es un caso smmple de geometria. En tanto
que la fuerza resistentes, son él resultado de la resistencia al corte del suelo, que actoa a lo largo de
fuerza de falla cilindrica (Ref. 14).
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La resistencia al corte de los depositos naturales de snelos que forman el talud se obtienen medisnte
pruebas de compresion triaxial realizadas en muestras inalteradas o representativas que tengan la
misma relacion de vacios y grado de saturacion que lo los materiales naturales que forman al talud
de la excavacién.

En el caso mas general, en el que se tenga un suelo cohesivo-friccionante, la resistencia al corte en
cada punto de la superficie de falla cilindrica se determina mediante la ecuacién general (Ref. 14);

s=c+pntane 4.2)

s resistencia al esfuerzo cortante de la masa de suelo, ton/m®
cohesién del suelo, en ton/m”
P»  presién efectiva normal al plano de falla, en ton/m’

8 dngulo de la envolvente de resistencia del circulo de Mohr

Como se explico anteriormente esta ecuacion es representativa del caso general de los suclos de
textury gruesa y media, asi como de los suelos con finos no plasticos, mcluidos en los grupos de
suelos permeables y semipermeables. Pam evaluar el momento resistente se hace necesario conocer
la distribucton de la presion efectiva p’,, normal a la superficie de falla cilindrica en cualquier pumto
que se considere. Uno de los artificios de célculo para determinar dicha distribucién, propuesto por
Fellintus, consiste en dividir el prisma deslizante en fragmentos verticales unaginarios (dovelas)
como se muestra en la Fig. 12. El equilibrio de esta dovela se analiza considerando que cada una de
ellas es un cuerpo libre independiente de las demas;, es decir, despreciando la mteraccién emre
dovelas comtiguas. Bajo esta hipdtesis, el equilibrio de la dovela cualquiers de indice A, puede
suponerse uniformeruente distribuida e tgual a “p s = N'Wh,”. Este valor, sustinudo en la ecuacion
(4.2) proporciona el valor medio de la resistencia al corte s;, que actia a lo largo de la base de la
dovela (Ref. 14).

J

N
s, =1—’mn¢+c, 4.3)

7

donde

N fuerza pommal que actua en la base de la dovela
i longitud de la dovela, m
las demas hterales ya fueron defimidas

Multiplicando por el area de dicha base se obtiene el valor de Ty, ton/m’

N
T,=s,1, =[7— tan¢+c,]1, = Mang+c, I, (4.4)

¥
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Tomando momentos alrededor del punto O, se anula el de la componente normal “N;”, y queda

M, =T, R @4.5)
y:
M, =T,R (4.6)
(quedando como momento actuante total
M,=Y T,R .7
y como mormento resistente total |
M= T,R (4.8)

Sustrituyendo estas dos expresiones en la ecuacidn del factor de seguridad (13), como sigue se
obtiene este ultimo paru toda la roasa deslizante:

FS = zTﬁ #.9)

2.7

Sustmuyendo la ecuacién (4.4) en la (4.9), obtiene el factor de segundad de la masa de suelo
deslizante, expresado por la ecuacién (24)

FSZN’,tan¢+Zc,.I, 4.10)

2T

Para engr la cimentacion se realizard la excavacion de wn nucleo central que deberd contar con los
taludes adecuados que garanticen la estabilidad de la excavacion y sus oolindancias, €} andlisis de
estabilidad se reahzé aphcando la ecuacién anteriores de manera iterativa paru diferentes superficie
de falla asta obtemer el factor de seguridad minimo en taludes propuestos, ( Ref. 6).

Del analisis anterior se observé que para el talud propuesto en las colindanciss con los edificios
de cuatro niveles que se localizan en la colindancia noroeste del predio, con una inclinacién de
45°, que equivale @ una relacion 1:1 (hor-vert), se cuenta con un factor de segundad mayor de
1.5, considerado como admisible, para una condicién termporal, y cuyo esquema se presenta en la
(Fig.13).
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Fig. 13 Circulo critico de falla para talud a 45°

En la (Fig 14) se presenta el esquerna del talud propuesto para proteger las colindancias con las cusas
de 1y 2 mveles que se localizan en la parte noreste y oeste del predio,
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Fig. 14 Circulo critico de falla para talud & 60°”
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4.3  Revision de falla de fondo por subpresion

La falla de fondo en excavaciones profundas ademadas, en arcillas blandas saturadas, se manifiesta
como um levantamiento brusco del fondo sunultineamente con el hundimiento repentno de la
superficie del terreno aledafio a la excavacion y finalmente, el colapso de la estructurs de soporte
lateral. Para analizar la condicién critica en la que ocurre este tipo de falla Terzaghi propuso un
mecanismo de falla como el se muestra en la Fig, 15, la cual presenta la seccion transversal de una
excavacion ademada, de profundidad H. La longitud L de la excavacion y espesor Z del estrato de
arcilla se counsideran, mpotéticamente, infinitos (Ref. 6).

En este caso, las condiciones del subsuelo descritas en el capitulo dos de este trabajo, nos ndican
que bajo el nivel de fondo de excavacion existe un estrato permeable bajo otro estrato practicamente
impermeable; esta condicién aunada a un alta carga hidrostatica, genern una alta presion bajo el
fondo de la excavacion que se suma a la presidn que genera la sobrecarga e la corona meitando a la
falla de fondo,

B .
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Fig. 1§ Meauusmo Terzaghi-Prandt] para falla del fondo de excavaciones ademadas en arcilla
saturada, con Jongitud, ancho y profundidad infinitos
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En estos casos, st no se abivia la presién excesiva, puede presentarse la falla de fondo por subpresion.
La evaluacién del factor de seguridad contra falla del fondo por efecto de subpresion en estratos de

arena profundos dadas las condiciones del terreno y la geometris de la excavacion se calcularon con
el sigmente criterio (Ref. 3):

yh, BL+2c(Bh, +Lh)

Fs) = 4.11)
(Fs), . BL (
donde:
(Fs), factor de seguridad contra falla de fondo por subpresion
by distancia entre el fondo de la excavacion y el estrato de arena, 3.4 m
hg distancia entre el nivel de desplante del muro y el estrato de arepa, LO m

Yo peso volumétrico del agua, 1 ton/m®
h. altura piezométrica en el estrato de arena, 8 m
Las demas literales ya fueron definidas.

Sustituyendo los valores comespondientes el factor de seguridad contra falla de fondo por
subpresién es igual a 0.74 para el estrato permeable encontrado a 10.0 m de profundidad, que
resulta msuficiente para garantizar la estabilidad, por lo que se requerird que los pozos de
bombeo sean mstalados por debajo de esa profundidad, en este cuso se proponen a 13.0 m de
profundidad, respecto al mvel de terreno actual v mantengan el nivel abatido a 10.0 m de
profimdidad, aliviando asi la subpresion generada por el agua en el lecho infenior del estrato.

4.4  Sistema de contencion y proteccion de colindancias

Cuando por razones de espacio en una construceidn se hace necesario realizar excavaciones en
las que es mposible el desarrollo de un talud y, ademas los cortes alcanzan pendientes que los
ponen en peligro de estabilidad o bien porque existen estructuras superficiales que pueden ser
dafindas o deben ser preservadas, se hace necesano algin tipo de estructura que soporte los
empwjes horizontales de la masa de suelo que seré contemda. Diversos tipos de estructuras se han
utilizado, muchas de ellas con la idea de que sean autosustentables o bien con lz ayuda de
anclajes, muertos o puntales.

Las alternativas estudiadas para realizar la excavacion y la estabilizacion de esta, generaron la
mayor inquietud en el grupo de ingenieros y arquitectos involucrados, por un ludo se tiene la
necesidad de proteger las estructuras colindantes debido el tamatio de algunas y su estado, la baja
resistencia al esfuerzo cortante de las arcillas, la presencia del agua en el sitio (parte de la cual se
controlaria con el bombeo), por otro lado la perdida de espacio de construccién, la solucion
estructural que se requeria para soportar los empujes debidos a los factores antes mencionados y
el tiempos de ejecucion de los trabajos. Esto llevo a analizar varias alternativas clésicas en este
tipo de excavaciones. De las alternativas analizadas se opto por la construccion de un muro
Berlin debido a su rapidez en su construccidn y economia.
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4.4.1 Disefio del sisterna de contencién temporal. E! disefio del sistema de soporte lateral de
excavaciones con paredes verticales es un tema que ha ocupado la atencién de los Ingenieros
constructores desde hace un par de siglos Charles Coulomb propuso, en 1776, un método para
deternunar el empuje lateral de la tierra sobre muros de contencidn rigndos, de mamposteria el
cual llamo pronto la atencién de los ingenieros con experiencia en excavacion de zamjas
ademadas. Al aplicar este método a sus casos practicos encontraron (ue los valores de los

empujes teémicamente calculados eran menores que los reales, lo cual produjo algunas fallas de
las excavactones.

Debidas a la ruptura de los puntales superiores del ademe. El método de Coulomb fue
abandonado por los Ingenieros practicos, quienes conftaban mas en su propia experiencis
empirica. Afios mas tarde en 1857 Rankin publico, en Inglaterra, su mievo modelo tedrico basado
en un anflisis mas elegante; esta nueva teoria corrid con la misma suerte que lu de Coulomb, en
cuanto los ingenieros practicos la confrontaron en zanjas realizadas por ellos.

Fue hasta 1936, cuando ya existian los nuevos métodos de la Mecdnica de Suelos, que Karl.
Terzaghi, demostré experimentalmente, la influencia de los desplazamientos de la estructura de
contencién en la magnitud y distribucion de la presion lateral ejercida por la tierra sobre la propia
estructura.

Midiendo las reacciones en los apoyos de una pared movil, en una gran caja de concreto llena de
arena, y comparandola con los valores tedricos obtenidos de las ecuaciones de Rankun, Terzaghs
pudo establecer las siguentes conclusiones de importancia practica (Ref. 6).

. Cuando la pared rigida se desplaza paralelamente a si misma, como ilustra el diagrama (a)
de la Fig. 16, en una cantidad 3l del orden de 0.001H a 0.002H, la magnitud del empuje
total y distribucién de la presion lateral son ignales a las obtenidas con el modelos tedrico
de Rankin. Esto implica que basta un pequefio desplazamiento lateral del muro para crear
en la masa de suelo el estado de deformacién plastica 1deal que supone la teoria.

2. Cuando el desplazamiento de la pared rigida se produce girando alrededor de un eje
horizontal comncidente con su lado inferior, en una cantidad “8I", como se muestrs en el
diagrama (b) la Fig. 16 Se obtiene el mismo diagrama de distribucion lineal con igual
magnitud del empuje total que se obtienen con la teoria del Rankin.

En la practica, estas dos formas de desplazamiento de traslacion y de rotacion respecto a la base,
se presentan en muros de contenciéon rigidos, de maamposteria o de concreto, en los que su
estabilidad depende solamente de su propio peso (muros de gravedad), en cuya cara libre no
existe nmgum soporte que impida o restrinja el desplazamiento. En tales condicioues, la fuerza de
empuje lateral del suelo produce un desplazamiento de traslacion paralelo, y el momento de
volteo de esta fuerza respecto a un eje horizontal que pasa por el talon del mmro lo hace girsr
sobre su base, en el mismo sentido. La suma de ambos movimientos es mas que suficiente para
desarrollar el equilibnio plastico del suelo (Ref. 15).

En cambio, en las excavaciones ademadas, al colocar y acufiar, o precargar los puntales
superiores se restringe el desplazamiento de la parte superior del ademe y, a medida que continus
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profundizéndose la excavacién y se van colocando los puntales intermedios e mferiores, la parte
inferior del ademe se desplaza girando alrededor del punto de apoyo de los pumtales superiores.

Mediciones expermmentales del empuje ejercido por el suvelo indican que si la pared rigida
desplazdndose en su parte inferior una cantidad “8/” igual al caso anterior, 1 distribucién de la
presién sigue una ley curva, semejante a una pardbola, como ilustra la curve en linea contimua del
diagrama (c) de la Fig. 16 La magnitud del empuje total observado Euy, dado por el drea bajo la
curva, llega a ser hasta 10 % mayor que la del diagrama triangular teérico de  Rankin E,q; o sea
que: Eor = L1E,. El punto de aplicacién del empuje E. se encuentra a una altura aproximada de
0.45 H sobre la base de la pared moévil (Ref. ).

Este tipo de desplazamiento giratorio respecto aun eje supertor se observa en excavactones con
ademes formados de diversos materiales més o menos flexibles: viguetas de acero con tablones
de madera 6 concreto lanzado como es nuestro caso, tablestacas flexibles de acero o de concreto,
o muros de concreto colado en zanjas.

ol
\

|
\

Fig. 16 Influencia del desplazamiento del muro en [a distribucion de la presion lateral
activa

La flexsbilidad "de los elementos verticales induce desplazamientos adicionales del suelo en
contacto con el ademe, formando superficies de curvatura vamable, dependiendo de la
flexabilidad de estos elementos, de la posicién de los puntales de apoyo y de la carga aplicada a
ellos al ser colocados y acufiados.

Para el disefio de cualesquera que sea el tipo de estructura para contener las paredes de uma
excavacion, asf como de sus elementos de soporte 0 apuntalamiento, es indispensable determinar
las fuerzas ejercidas por el suelo contenido, asi como las ejercidas por los efectos ambientales.
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El empuje de tierras es la fuerza por unidad de drea que ejerce el suelo sobre un elemento
estructural. Su valor depende se las propiedades fisicas del suelo, de la interaccién suelo-
estructura en la interfase y de la magnitud y caracteristicas de las deformaciones en el sistema
suelo-estructura. Depende también de la naturaleza de la cual denive la resistencia el suelo, la cual
varia de acuerdo a su relajacion con el tietopo, asi como de sus cambios fisicos o quimicos.

El esfuerzo vertical total en una masa de suelo a la profundidad z es 1gual al peso de la masa de
suelo asta esa profundidad; cuando hay agua subterranea, el esfuerzo vertical se puede separar en
dos componentes: esfuerzo neutro y esfuerzo efectivo.

El empuje de tierras sobre cualquier estructura de retencién puede variar de un estado inicial de
esfuerzos conocido como estado en reposos, Ko a un estado limite minimo como el activo, K, o
un estado limite miximo como pasivo, K,.

A diferencia de los muros de contencién de gravedad, los empujes de tierra sobre muros
estructurales no depende del tipo de suelo, como se dijo manteriormente mas bien son funcién de
la interaccién suelo-estructura y esta a su vez de los movimientos que se desarrollen entre ambos,

La hetereogeneidad de los desplazamientos del sistema de soporte origina igual hetereogeneidad
de las curvas de distribucién de la presion de la tierma por lo tanto el problema matemético es
altamente indeterminado. Ante esta situacién , Terzaghi y Peck propusieron diagramas de presion
sioplificados, para el disefio de sistemas de soporte temporal de excavaciones ademadas, los
cuales son una envolvente de un buen numero de diagramas de presién reales deducidas de
mediciones de las cargas en puntales y deformaciones de los ademes (Ref. 6 y Fig. 17).

ARCILLA BLANDA

ARENA 2
- 0 T Cl
\\E‘dv b2 . P:r ,
\ \\‘\ n \ {30 i
-1
i B
P\l P t ‘ ‘]
K
i
dell 3l ', H
| 2
. |
3 o N
e G e TRERS
- e P )
[ -
= =1 -
b =08+ HEK P T H - de¢

+H-2c

Fig. 17. Diagramas envolventes de presion redistribuida (p.,) propuestos por Terzaghi y
Peck, para el diseiio de ademes en excavaciones profundas
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4.4.2 Presiones horizontales sobre el sisterna de contencion tempeoral En el caso de
estructuras temporales, los empujes se calculan con el estado activo de empujes de tierra. Este
estado se desarrolla cuando la pared, wuro o ademe se desplaza o gira hacia fuera del suelo,
permztiendo que el suelo se expanda horizontalmente en la dreccién del movimento del muro.

Cuando un plano vertical, como lo es un muro flexible se deforma por la accién del empuje
horizontal cada elemento de suelo se expande lateralmente en dueccidn del movimiento,
movilizando su resistencia al esfuerzo cortante, produciendo una consecuente reduccion del
empuje lateral. El valor minimo posible se alcanza cuando se moviliza el maximo esfuerzo
cortante y se presenta um estado de falla.

Considerando nuestro caso, la resistencia al corte del suelo esta constithmda por cohesién y
friccion emre sus particulas. En este caso los diagramas de presiones laterales tedricos de Rankin
son los que se muestran en los diagramas de la Fig. 18, en ellas se representan las presiones
horizontales generadas por el suelo, la sobrecarga, y las presiones correspondientes al agua, y fueron
obtenidos mediante la siguiente ecuacion (Ref. 14).

5, =X @.12)

a N¢

&

donde:
Ona  presion honzontal activa, ton/m’
q sobrecarpa en la corona del muro Berlin, ton/m”
peso volumétrico del suelo en el respaldo del muro, ton/m’
espesor del estrato en el respaldo del muro, m
c cohesion del suelo, ton/m?®

N;  coeficiente de empue activo de tierras, defimdo por la expresion (4.13)
¢ angulo de friccién 1nterna del suejo

_1+seng

Ng (4.13)

1 - send

El valor del empuje tedrico es el area del diagrama de presiones tedrico expresado por la siguente
expresion (Ref. 6).

E_ =05, XH -z,) (4.14)
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(4.15)

donde:

Ex  Empuje activo teorico de Rankin
H altura de las paredes de la excavacion

Las dreas de los diagramas trapectales de presion redistribuida de los esquemas de la Fig. 19, es la
fuerza de empuje redistnbuido, cuyo valor es

E =0715H p,, (4.16)

Por otra parte:
E =128E, 4.17)

Sustituyendo (4.12) ¥ (4.14) en (4.15) v despefando pem, se tene:

» _L28E,

= (4.18)
™ 0715 H

Sustituyendo los valores correspondientes para cada uno de Jos estratos en las expresiones
anteriores, se determino el diagrama de presiones horizontales redistribuidas

Los elementos que conformaran al muro Berlin como son los IPR, viga madrina y troqueles,
seran disefiados por el ingeniero estructunsta del proyecto, aplicando los diagramas de empujes
honzontales mostrados en la Fig. 18. que fueron obterudos mediante las presiones activas de
Rankine para suelos cohesivo-friccionantes aplicando las expresiones 4.12 a 4.18 y con ¢llas se
obtiecnen los diagramas de empujes resdistnbuidos (Fig. 19), en los que se consideran las
presiones generadas por las sobrecargas de las estructuras colindantes, los empujes acttvos de
tierras y la presion hidrostatica (Ref. 6).
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4.4.3 Muro Berlin. Este sistema se utiliza como contencion temporal de excavacidn y consiste en
una combinacion pilotes hincados y un revestimiento horizontal de las paredes, estos pilotes son
por lo general, vigas de acero como lo es en este caso. La construccion del muro Berlin
propuesto consiste en el hincado de viguetas [PR de 6 a 8 pulgadas, colocadas en todo el
perimetro de la excavacion, que contaran cou separacion entre ellas del orden de 1.20 my 9.0 m
de profundidad; ademas de la colocacién de 3 niveles de troqueles con separaciones horizontales
del orden de 4.0 m entre si, éstos se instalardn durante las actividades del cierre perimetral de la
excavacion '

La construccién del muro Berlin se inicia con la instalacion de las viguetas IPR con un peralte
que va de 6 a 8 pulgadas; hincados asta 9.0 m de profundidad, esto es 1.5 metros bajo el nivel de
excavacion, acomodados con los patines paralelos a las paredes de la excavacion, que se
colocaran con una perforacién previa de 15 a 20 cm de didmetro, dependiendo de la seccion de la
vigueta.

Después de colocados los [PR dentro de la perforacion, el espacio remanente se rellenard con
arena para confmar a la vigueta, durante el cierre perimetral, se descubriran las viguetas [PR y se
colocars una malla electrosoldada, punteada con soldadura a los patines de las wiguetas, para
posteriormente aplicar una capa de concreto lanzado de al menos 7 em de espesor,
adicionalmente en los patines se soldaran tacones a base de varilla del No 8 para recibir la viga
madrins y dejar un espacio libre entre las viguetas [PR y la viga madnna, que servirin para
separar la viga madrina de los IPR y colocar sin problemas el acero de refuerzo del muro de
contencién defimitivo. En la Fig. 20 se muestra un esquema de este sistema de contencién.

En este caso, se reahzo la excavacién y la construccion de la pane central de la estructura, cou el
fin de que esta sirviera como elemento contra el que reaccionarian los troquele darin la fuerza de
soporte de segunidad al conjunto.

En el caso del muro Berlin, la totahidad del empuje del suelo es soportada por las wigas, que
tienen mayor ngidez que el concreto lanzado y la maya combinados. La distribucion del empuje
constituye un arqueo del suelo, y esta relacionada con el procedimiento constructivo, dado que se
genera una pequeita deformacién en el suelo mediante la presidn con la que el concreto es
lanzado contra las paredes de la excavacién que es reforzado con la malla que esta colocada en
forma concava y punteada contra los patines de las vigas verticales.

El procedimiento constructivo se presenta en el capitulo 5.
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4.4.4 Presiones horizontales sobre el muro perimetral Los empujes a lurgo plazo que deberan
soportar Jos muros perimetrales de los sétanos deberan disefiarse para soportar las presiones
horizontales de tierras en reposo, este tipo de empuje se refiere al estado de esfuerzo o de
deformaciones que existen en la masa de suelo antes de realizar una excavacion o construir muna
estructura como €5 ¢l caso.

El estado de empujes pasivo es el estado de maximo posible que el empuje honzontal puede
desarrollar cuando la pared, muro o ademe se desplaza o gira contra el suelo, comprimiendo a
éste honzontalmente. Si el plano vertical del muro se desplaza contra el suelo, como en el caso
del empotramiento de una tablestaca o la reaccion de un muerto de anclaje, €l empuje lateral se
incrementa bastu alcanzar la resistencia al esfuerzo cortante del suelo. El valor maximo posible se
alcanza cuando se moviliza el maximo esfuerzo cortante y se presenta un estado de falla (Ref. 7).

Los empujes a largo plazo que deberan soportar los muros del s6tano v semisétano resultan de
aplicar la expresion 4.12, en las que se considers la sobrecarga generada por las estructuras
colindantes, las presiones de tierras en reposo, ademss la presién hidrostatica:

o, =k,(vz, +y.Z,)+025¢+7_h, (4.19)

donde:
O presién horizontal en reposo, ton/m”-m
k, coeficiente de empuje en reposo, 0.5
% peso volumétnico def suelo, en promedio 1.47 ton/m’
Z espesor de} estrato considerado, m
i peso volumétrico sumergido del suelo, 1.47 ton/m’
% espesor del estrato sumergido, m
q sobrecarga en la corona del muro, a nivel de banqueta, ton/m’
by, tirante de agua, m
Tw peso volumétrico del agua, 1.0 ton/m’

Sustituyendo los valores correspondientes en la expresion anterior, se obtienen los diagramas de
ptesiones honzontales en reposo que se muestran en la Fig.21, donde se considera una sobrecarga
de 1.5 ton/m* pars la colindancia con vialidades, y de 2.0, 3.0 y 4.0 ton/m® para las colindancias
con estructuras de 2, 3 y 4 niveles.

52



Presiones harzomales, ion/m?/m

Presones horzontcies, ton/m 2/m

SOJPW UB $8PDP|PUNIOId

DIAGRAMA DE PRESIONES PARA
COLINDANCIAS CON EDIFICIOS DE 2 NIVELES

DIAGRAMA DE PRESIONES PARA
COLINDANCIAS CON LAS CALLES

Presiones horizontales, ton/m /m

$OJIBW US $8PDPIPUNIOIZ

Presiones harzontaies, ton/m ¢/m

$O1]BL UB $8PDPIPUNJOId

DIAGRAMA DE PRESIONES PARA
COLINDANCIAS CON EDIFICIOS DE 4 NIVELES

DIAGRAMA DE PRESIONES PARA
COLINDANCILAS CON EDIFICIOS DE 3 NIVELES

)
|
|
|

Presiones debidas ol sueto

m
m

Fig. 21 Diagramas de presiones permanentes para el disefio del muro perimetral
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5 PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

5.1 Secuencia constructiva w

El procedimiento de construccion recomendado para erigir la cimentacion y proteccion de
colindancias, fue i1deado cuidando los detalles de disefio pertinentes, ademas de respetar las
indicaciones del ingeniero estructurista que reviso el proceso constructivo con el fin de establecer los
elementos que funcionaran como sistema de contencion temporal, (troqueles, vigas verticales y
vigas madnnas).

La 1dealizacion de los trabajos de excavacién construccion de la cimentacion y la proteccion de las
colindancias se muestra en los Figuras 22 y 23 y el proceso a seguir se describe brevemente a
continuacion:

5.1.1 Trabajos previos.

a) Demolicion de las construcciones existentes mcluyendo su cimentacién y limpieza del

predio.

b) Perforaciéon previa e hincado de viguetas en el perimetro del predio, confinandolas con
arena.

¢) Simmltineamente al hincado de viguetas se podra iniciar la perforacion de los pozos que
conformaran al sistema de bombeo, revisando que la ubicacion de éstos no interfiera con las
contratrabes en proyecto (Fig. 11).

d) Los pozos contaran con una perforacion de 25 c¢m de diametro y 16.0 m de profundidad, se
ademarin con tuberia de PVC, ranurado y forrado con tela de mosquitero, el espacio anular
comprendido entre el ademe y la perforacion se rellenard con un filtro de material granular,
la perforacion se realizard con broca de corona o aletas para evitar modificar la
permeabilidad del suelo (Fig. 10).

€) Al concluir la perforacion y previamente a la colocacion del ademe, el barreno deberd
lavarse mediante la inyeccion y recirculacion de agua, hasta que ésta retorne completamente
limpa.

f) Concludos los pozos se procedera con la instalacion eléctrica e hidréulica del sistema de
bombeo, mismo que se activard una semana antes de iniciar la excavacion y se mantendra en

operacion por lo menos hasta que la presion de contacto de la estruchura en construccion
alcance una presion de al menos el 80 % de la compensacion.

g) Una vez activado el sistema de bombeo se mantendra en operacion continua las 24 hrs. del
dia incluyendo sabados, domingos y dias festivos.
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5.1.2 Excavacion

LY

D

A la semana de activado el sistema de bombeo, se dara micio a la excavacion en su prunera
etapa, excavando un nucleo central que abarcard la mitad del 4rea del predio, dejando una
berma perimetral de 1.5 m de ancho y taludes a 45 grados, excavando con equipo mecanica
hasta alcanzar el nivel de proyecto menos 0.2 mi estos ultimos se retirarén manualmente
para evitar la alteracion del suelo (remoldeo) y con ello asentamientos indeseables.

Inmediatamente después de alcanzado el fondo de excavacion en el micleo centsal, se
colocard una plantilla de concreto pobre de unos 5 em de espesor, continuando con la
construccion de losa de fondo, contratrabes, colunmmas, trabes y losa de entrepiso del sotano
inferior.

Una vez construida la losa de entrepiso del sotano inferior se podra comenzar con el cierre
perimetral de la prumera mitad del predio.

5.1.3 Construcciéon del muro Berlin

K

D

El cierre perimetral se iniciard con la excavacion de la berma talud, en frumjas alternas de 6.0
m de ancho, alcanzando primeramente la profundidad del nivel superior de troqueles,
descubriendo los patines de las viguetas IPR, punteando la malla electrosoldada y aplicando
la capa de concreto lanzado.

Sinmltaneamente a la colocacton de la malla, se soldaran los tacones de varilla del No 8
entre los patines de los IPR y la viga madrina que serviran de separadores para la colocacion
del acero de refuerzo vertical del muro definitivo.

m) Colocacion del primer nivel de troqueles, que se dispondran a cada 4 m, a los que se les

n)

aplicara una -precarga, dependiendo del disefio del ingeniero estructurista; los troqueles
reaccionaran con la estructura del micleo central.

Se contimara la excavacion hasta el mvel mtermedio de troqueles, colocando la malla
electrosoldada, el concreto lanzado, los tacones, viga madnna y troqueles, de acuerdo a lo
indicado anteniormente.

Despugs de precargados los troqueles del mivel intermedio, se continuara con la excavacion
hasta el nivel inferior y asi sucesivamente hasta alcanzar el mvel fondo de excavacion de
proyecto, siguiendo cada uno de los pasos descritos anteriormente v manejando franjas
alternas de 6.0 m de ancho.

5.1.4 Mure perimetral definitivo

p)

qQ

Colocacion de plantilla de concreto y construccion complementaria de losa de fondo,
contratrabes, muro perimetral, losas de entrepiso y continuacion con la superestructura.

Se podra realizar el retiro de los elemento estructurales que conformaron el muro Berlin
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conforme el concreto que forma el muro perimetral alcance su resistencia y se conterudo por
sus elemento de apoyo definitivos como pueden ser columnas contratrabes y losas.

1) Las contratrabes se alojaran dentro del cajon de cimentacion, para evitar la excavacion de
tnincheras y aprovechar algunas de las celdas para usarlas como cisternas.

s) Concluido el cierre perimetral de la estructura ubicada en la prunera mitad del predio, se
procedera con la excavacién del ntcleo central de la mitad faltante y cierre perimetral de la
misma, aplicando cada uno de los pasos descritos antenormente, hasta alcanzar el mvel de

banqueta.

) Se continuara con la construceion de la superestructura, elevando la posicion de las puntas
eyectoras conforme se vaya incrementando la presion de contacto de la cimentacidon por el
meremento de cargas.

u) El sistema de bombeo se suspendera cuando la presion de contacto de la estructura alcance
por lo menos el 80 % de la presion de compensacion, la suspension se realizard
gradualmente de tal forma que conforme se vayan suspendiendo los pozos, sean sellados con
una mezela de agua-bentonita-cemento y silicato de sodio.

En el Anexo 1 se muestran la ejecucion y algunos aspectos de los trabajos arriba descritos.
5.2 Monitereo topogrifico

Para determinar el comportamiento de la excavacion y sus colindancias, se propone un monitoreo
topogratico, mediante la implementacion de lineas de colimacion en la periferia dg la excavacion
que permita la medicion de desplazamientos verticales y horizontales, ademés de la colocacion de
palomas y plomadas en las estructuras colindantes; en la zona de excavacion se instalaran al
menos 5 bancos de nivel superficial, distribuidos uniformemente para monitorear primero las
expansiones y posteriormente los asentamientos; todos estos puntos de referencia se mediran al
menos 3 veces por semana y dependiendo de la magnitud de los desplazamientos podra
aumentarse o reducirse la frecuencia.

Adicionalmente al monitoreo topografico, dentro de la zona de excavacion, deberan instalarse
tubos de observacion del nivel fredtico para determinar la posicion del mvel dinamico, lo que
permitird descender o subir las puntas eyectoras, para alcanzar los niveles de abatimiento
deseados.

La informacion recavada del monitoreo de la excavacion debera plasmarse en graficas como las
que se muestran en las figuras 24a a 24¢, para facilitar la interpretacion y en funcion de los
resultados poder tomar con oportunidad las medidas que se juzguen pertinentes en caso de alguna
eventualidad.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Se realizo el disefio geotécnico para la cimentacion de los edificios de departamentos que
se constnuran en un predio de 1,715.0 m”, ubicado en la calle de Amsterdam No 191 en la
colonia Hipodromo Condesa de la delegacion Cuaubtémoc en esta ciudad de México.

El proyecto contempla la construccion de 1.5 mveles de sotano, planta baja, sets mveles y
azotea, los sétanos ocuparan toda el area del predio y a partir de planta baja se contara con
cuatro torres; €l nivel de piso terminado del sotano inferior se ubicard a 5.2 m de
profundidad respecto al nivel de banqueta.

La geometria del predio es rectangular con un apéndice en la colindancia con la calle de
Campeche, que provoca excentricidades del 4.61 y 4.24 % en direcciones larga y corta,
respectivamente.

El predio en estudio se localiza en la zona denominada de Transicion Baja, que se
caracleriza por una costra superficial esencialmente formada por depositos aluviales, a la
que le subyacen los suelos arcillosos de baja resistencia al esfuerzo cortante y alta
compresibilidad, que se extienden a profundidades maximas del orden de los 20.0 m.

La estratigrafia del sitio se compone, de 0.0 a 5.2 m costra superficial, de 5.4 a 17.8 m
serie arcillosa superior, de 17.8 a 20.9 m capa dura; de 20.9 a 21.8 m serie arcillosa
inferior; y de 21.8 m hasta la maxima profundidad explorada se encuentran los depositos
profundos.

El nivel de aguas freaticas en el Gltimo monitoreo se localizo a 2.3 m de profundidad,
medidos a partir del nivel de terreno existente.

Considerando las cargas y caracteristicas de proyecto, asi como las condiciones
estratigraficas del sitio, se propone una cimentacion parcialmente compensada, mediante
un cajon desplantado a 6.6 m de profundidad, respecto a nivel de terreno actual.

Por la geometria del terreno y el sembrado de las estructuras, se generan las
excentricidades mencionadas anteriormente, para reducirlas se propone la colecacion de
un lastre a base de concreto, de 50 cm de espesor adicional a la losa de fondo, que
comprenderd la superficie delimitada por los ees 16-24 y A-M, con ello las
excentricidades se reduciran de 4.61y 4.24 a 1.4y 1 %, consideradas como admisibles.

La capacidad de carga admisible del suelo de cimentacion es de 20.0 y 25 ton/m’, para
condiciones estaticas y sismicas, manejando factores de segunidad de 3 y 2,
respectivamente.

de acuerdo a la expertencia en excavaciones realizadas sobre todo en la construccion del

sistema de trasporte colectivo, el nivel dinamico de agna deberd mantenerse almenos a
12.5 m de profundidad.

60



K

D

Las expansiones maximas que se generaran por la excavacion, considerando el
abatimiento del nivel fredtico a 12.50 m de profundidad, seran 7.0 cm

Los asentamientos que se presentaran a largo plazo por la imposicion de cargas de la
estructura, seran menores a 10 cm, ubicado dentro de los rangos permuisibles.

m) El moédulo de reaccion vertical del suelo de cimentacion, recomendado para realizar la

n)

0)

P

)

interaccion suelo estructura, sera de 0.013 kg/em’.

Para abatir el nivel freatico y realizar la excavacion en seco, ademas de reducir las
expansiones y evitar la falla de fondo por subpresion, se recomienda un sistema de
bombeo tipo eyector, que operara continuamente las 24 hrs del dia, desde una semana
antes de iniciar la excavacion, hasta que la presion de contacto de la losa de fondo,
alcance por lo menos el 80 % de la presion de compensacion.

La estabilizacién de la excavacion y colindancias se realizara mediante la construccion de
un muro Berlin que contara con 3 niveles de troqueles, que reaccionaran en la estructura
de un micleo central constrmido previamente.

En el tiempo que duren los trabajos de construccion debera de mantenerse un monitoreo
topografico, registrando los movimientos en la estructura y de los inmuebles colindantes.

Durante la excavacion y construccion de la cimentacion, se debera contar en obra con el
apoyo de un imgemero especialista en cimentaciones que dé seguimiento a las
recomendaciones geotécnicas aqui vertidas.

Los resultados aqui presentados son aplicables exclusivamente al predio en estudio, en el
que se consideraron las condiciones locales de los mateniales en el sitio y de las
condiciones particulares del proyecto, los cambios que se generen en el proyecto podran
modificar las recomendaciones.
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ANEXO 1

INFORME FOTOGRAFICO
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ANEXO2

SONDEOS DE EXPLORACION
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ANEXO 3

PRUEBAS DE LABORATORIO



Proyecto
Locoizacion
Reolizo

Ing. de proyecto

CURVAS DE COMPRESIBILIDAD

Amstesdam
Col. Hipodromo Condesa, Del. Cuauhtemoc
Juan Peralta B. fecha abr03

Germman Arenas Flores

Descripcion def suelo Sondeo Profundidad Muastra Ss
(CL) Arcila con poca arena fina (m)
color café claro SM-1 9.55-9.75 3-3 2,279
Gi(%) G, (%) w; (%) w (%) e; €
100,00 100,00 303,95 260,54 6.804 5.708
Ceo
6.80 A l !
Cc
6,30 4 l
o
™3
L
o
«o
> |
- I
u |
& 5.80 - :-
2 |
=
@
4 |
5,30 -
(
4,80
0,10 1.00 10.00
Esfuerzo o, kglem®
Tm = Peso volumétrico 1.164.67 kg/m>
Gw = Esfuerzo vertical inicial 0,64 kglem?

a. = Esfuerzo de preconsalidacion 1.70 kglem? Fig 3-1




CURVAS DE COMPRESIBILIDAD

Proyecto Amsterdam
Localizacion Col. Hipodromo Condesa, Del. Cuavhtemoc
Redqlzo Juan Perclta B. fecho abr-03

Ing. de proyecto  German Arenas Flores

Descripcion def suelo Sondeo Profundidad Muestra Ss
(CL) Arcilla color café claro con {m)
gravillas SM-1 12.80 -13.00 4-3 2,204
G\ (%) Gy (%) w; (%) wi (%) e e
100.00 100,00 21914 199,97 4,811 4,207
5,00

b
'
(@]

>
N}
o

Relaclén de vacios, e

3.80 ; =
3.60
0.10 1,00 10.00
Esfuerzo o, kg/cm®
Yo = Peso volumétrico 1.210.46 kg/m®
O = Esfuerzo vertical inicial 0,80 kgjcm2

6. = Esfuerzo de preconsolidacion 1.95 kg/cm? Fig 3-2




CURVAS DE COMPRESIBILIDAD

Proyecio Amsterdam
Localizacién Col. Hipodromo Condesa. Del. Cuautemoc
Reclizo Juan Peralta 8. fecha abr-03
Ing.de proyecto  German Arenas Flores
Descripcion del suefo Sondeo Profundidad Muestra Ss
(CL) Arcilla color gris verdoso {m)
oscuro SM-1 17.60-17.80 43 2.334
Gi(%) G, (%) w; (%) wy (%) € e
100,00 100,00 170,87 168,60 3,986 3.819
4,00 g
3.95 \
3.90 \ fl l“.,n
3,85 I
@ 3,80 : \\
£ | \ o
Té 375 \\ ! ‘ |
@D 1
u |
& 370 ' —
[%} |
E \‘\ i \\
[T} '
X 365 1
3,60 \ %
3,55 L : \ \
3'50 | B \\\‘l
345
0.10 1,00 10,00
Esfuerzo o, kg/cm®
Ym = Peso volumétrico 1.267.84 kg/m’
6w = Esfuerzo vertical inicial 1.0} kg/em?
c. = Esfuerzo de preconsolidacién 2.08 kag/em? Fig 3-3




Proyecto:

Amsterdam

PRUEBA TRIAXIAL U U

Redlizo: Juan Peralta B

ing. de proyecio: German Arenas F, Fecha: Abril- 2003
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