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INTRODUCCION

El presente trabajo; "ANALISIS DE LA CIMENTACION DE LA AMPLIACION DEL
PALACIO MUNICIPAL DE TLALNEPANTLA DE BAZ ESTADO DE MEXICO" tiene como
finalidad analizar las posibles soluciones de cimentacldn, desde el punto de vista de Mecdénica
de Suelos, basados en los resultados obtenidos de la exploracién y muestreo del subsuelo en
el sitio de interés y en las prusbas de laboratorio realizadas.

La cimentaclén es aqueila parte de una estructura civil, que sirve para transmitir las cargas
de la superestructura (Losas, trabes, muros, etc.) al terreno de apoyo, asi como evitar
asentamientos diferenclales que afecten a la estructura. Ei buen comportamiento de una
cimentacién depende del analisis que se realice en funcion de las propiedades mecanicas del
subsueio que presenta ei sitio de interés.

El presente trabajo trata de cubrir lo anterlor en una forma concisa y compacta. de manera
que sea lo més accesible posible a aquellas personas interesadas, es por elio que se evitan
deducciones o demostraciones de algunas teorias de la Ingenleria de Cimentaciones, sin
olvidar los aspectos bésicos de estas, asl como el procedimiento de calculo para un analisis
satlsfactorio.

El contenido del trabajo se desarrolla como se indica a continuacién.

En of capitulo primero se describen las caracteristicas generales del subsueio de la Ciudad
de México, su ubicacion dentro del Valle de México, asi como la ubicacion geografica del sitio
del proyecto. ’

En el segundo capltulo se reallza la descripcidn arquitectonica y estructural del proyecto de .
ampliacion, asi como les consideraciones que se tomaron para analizar las solicitaciones @ .
las que estard sujeta la estructura aplicando los lineamientos que marca ef Reglamento de’
Construcciones del Distrito Federal.

El tercer capilulo lamado EXPLORACION, MUESTREO Y PRUEBAS DE LABORATORIO,
se establecen las caracteristicas estratigréficas, fisicas y mecanicas del subsuelo en el sitlo
def proyecto en base a las exploraciones y pruebas de laboratorio que se realizaron, asi como
los resuttados obtenidos.

En o cuarto capitulo se reafiza una descripcidn general de algunos tipos de cimentaciones.
teorlas de capacidad de carga y aquelios andlisis necesarios para la revision de ia estabilidad
de una cimentacion, con el objeto de seleccionar y disefiar la opelsn que mas se adapte al
proyecto en funcion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo, verificando gue se

cumplan los lineamientos establecidos en las Normas Técnicas Complementarias para el



Disefio y construccion de Cimentaciones del Reglamento de Construcciones del Distiito
Federal,

En el capltulo cinco se describen los procesos constructivos y recomendaciones para la
construccién de pilas y la excavacion para la construccion del estacionamiento.

En e capitulo seis se hace referencia a las recomendaciones, comentarios y conclusiones
después de haber anallzado las opclones de cimentaclén,

Al final del frabajo se encuentra un glosarlo con aquellos conceptos que no son tan
comunes y que de alguna forma ayudan a comprender algunos términos qtie se encuentran
en el presente trabajo,



CAPITULO |

DESCRIPCION GEOTECNICA DEL VALLE DE MEXICO

El Valle de México es una unidad geografica limitada al Norte por las Sierras de
Tepotzotian, Tezontlalpan y Pachuce; al Sur por las Slerras de Cuauhtzin y Alusco, al Este
por fos lanos de Apan, los Montes de Rlio Frio y Sierra Nevada; al Oeste por las Sierras de
las Cruces, Monte Alto y Monte Bajo. (Ver la figura 1.1)

La superficie del valle es de 7,160 Km? y se encuentra a 2,240 metros sobre el nivel del
mar. Dentro del valle de México se encuentia ublcado el Distrito Federal y la zona
Metropoltana, que juntos ocupan un total de 1,480 Km?2.

Podriamos hacer una similitud y decir que el Valle de México se parece a una gran piesa
asolvada, que en su safida (al sur) existen basaltos de la Slerra de Chichirautzin, y en la parte
superior del vaso se encuentran arcillas lacustres, y en la parte inferior por clasticos desivados
de la acclén de rlos, arroyos, glaciares y volcanes, (Ver figura 1.2)

NORTE SUR

@ ARCILLAS LACUSTRES (® SIERRA DEL CHICHINAUTZIN

(3) DEPOSITOS CLASTICOS (1) ROCA BASAL
Figura |2 Esquema geoidgko genersl do! Volie de México

11 MARCO VULCANOLOGICO

Todo el material contenido en los depositos de la cuenca del Valle de México son de origen
velcanico, como por sjempilo las lavas de los domos pliocénicos del cerro de Chaputtepecy el
cefro del Tepeyac, lo son también las laves, brechas, lezonties y cenizes del Pefion del
Marqués, as! como las de la sierra de Sante Catarina ¢on su hilera de conos escoredceos
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juveniles rodeados de lavas, y las mas recientes en el Pedregal de San Angel producto del
Xitle, Existen derrames basafticos mayores, como lo es el cerro de San Miguel (ublcado al
SW de la Ciudad de México), este complejo volcan con calderas muitiples, y estando activo
desde finales del plloceno (mas de 100,000 afios) hizo erupclones pumiticas en un perlodo
de dos a tres milones de afios, dejando varios kilometsos cuadrados de lavas, lahares
callentes y frios, que han contribuido a los extensos abanicos volcanicos que se conocen
como Formacion Lomas. También destacan las conocidas arenas azules que irumpieron al
formarse la caldera del cerro San Miguel (hace aproximadamente 170,000 afios). Al
precipitarse los piroclésticos sobre las superficies glaciales en las cumbres dei volcan, el
vapor producido generd lahares callentes avanzando hasta 20 km. para terminar en las
barrancas de Tarango, Tacubaya y San Angel. Hubo ocaciones en que existieron lahares
frios (corrientes de lodo) arrastrando extracrdinerios bloques de roca en una matriz areno-
lodosa.

En el renglén de depdsitos volcanicos indirectos se deben mencionar acumulaciones de
polvo edlico (detritos derivados de cenizas volcdnicas), el viento levanta este polvo y lo
transporta en ocaciones a grandes distancias, si es depositado en laderas durante grandes
periodos de clima frlo, se transformara en sueios inmaduros que con e iempo se convierten
en tobas amarilas que abundan en las Lomas. Sin embargo, si son depositadas en un lago,
como el antiguo vaso de Texcoco, sus particulas se hidratan, transforméndose en arcilas,
Por otro lado, si se asienlan durante un interglaciar (cuando impera un clima relativamente
callente), se producen suetos con coloides debido a la actividad ftélogica mas Intensa, estos
suelos con el iempo se transforman en tobes rojizas arcillosas. Los suelos rojos, ricos en
cololdes, son caracteristicos del sangamon,

Relacionados con los perlodos glaciales, especiaimente a flnales de ellos, estdn los
deshielos, por los cuales crecieron amoyos y rlos caudalosos. Los deshielos generaron
potentes depoésitos fluviales que se reconocen hoy en numerosos puntos de las Lomas, asi
como &l pie de ellas en la transicitn a la planicie central, formando abanicos aluviales y deltas.

1.2 CARACTERISTICAS GENERALES DE LOS SUELOS DEL VALLE DE MEXICO

Los suelos dei Valle de México se caracterizan por la Intensa actividad voicanica del pasado,
de los cuales existen muy abundantes materiales de aquel origen volcénico y en el subsuelo
de la ciudad de México aparecen depdsitos finos debidos al mismo origen volcanico.

Los depdsitos que constituyen los suelos del Valie de México, en base a estudios realizados
on el mismo y por caracteristicas peculiares de cada zona, i Valle de México se dividio en las
tres zonas que se describen a continuacion.



.21 DEPOSITOS DEL LAGO

t 08 suelos arcilosos biandos son consecuencia del proceso de dep6sito y de alteracion

fisicoquimica de los materiales aluviales y de las cenizas volcdnicas en e ambients lacustre
(aqui existian abundantes colonias de microorganismos y vegetacién acustica), en época de
sequla e nivel del agua bajé y se formaron costras endurecidas por deshidratacion, asf como
costras duras cublertas por arenas volcdnicas (arenas basélticas o pumiticas) debidas a las
erupciones volcdnicas,
El proceso descrito armiba formd estratos de arcila con lentes duros de limos arcillo-arenosos
en espesores variables, Los estratos de arciia se han consolidado por su proplo peso y por el
abatimiento del nivel freatico, a la primera se le denomina consolidacién natural, y
consolidacién inducida a la segunda.

En una forma general se puede describir la estratigrafia de los depésitos de lago, la cual es
- fa que a continuacién se menciona.

Costra superficisl
Este estrato estd integrado por tres subestratos, y lo forman materiales naturales cublertos
con un refieno artificial, dichos estratos se mencionan a continuacion:

Relieno artificial

Se trata de restos de construccién y refieno arqueoldgico, sus espesores varian de 1 a 7
metros.

Suelo blando
Es una serle de depésitos aluviales blandos con lentes de material edlico intercalados.

Costra seca
Se fermé por una disminucion del nivel dei lago, quedando expuestas aigunas zonas del lago
a los rayos solares.

Serie arclliosa lacustre superior

Entre la superficie y la lamade capa dura existen cuatro estratos principales, que en conjunto
se le denomina serle arcillosa superor, lenen un espesor que varla entre 25 y 50 metros
aproximadamente, la descripcion de dichos estratos se mencionan e continuacion:

Arciiia preconsolldada superficial
En este estrato superficlal, las sobrecargas y los rellenos provocaron una consolidacién, que
transformé a [os suelos normalmente consolidados en arcillas preconsolidadas.



Arciita normalmenta consolidada

Estos suelos se han |dentificado como normalmente consolidados para las sobfecargas
actusles, porque aun estas arcillas han sufrido un proceso de consolidacién apartir de su
condicién inicial.

Arclila preconsolidada profunda
En las arcillas profundas se nota més el fenémeno de consokidacion, esto debido al bombeo
de agua para abastecer a la Cludad de México.

Lentes duros
Los estratos de arcilla tienen lentes duras, que pueden ser costras de secado solar, arena o
vidrios voicanicos, estos lentes se utiizan como marcadores de la estratigrafia.

Cape dure

La capa dura es un deposito de limo arenoso con alge de arcila y un poco de grava, con una
cementacion muy heterogénes, teniendo espesores variables, comprendidos de uno a cinco
metfos.

Serte arclliosa lacustre inferfor

Es una secuencia de estratos de arcila separados por lentes duros, con un espesor de
quince metros al centro del lago y casi nulo en las orillas. Existe poca informacion respecto a
este estrato.

Depdsitos profundos

Es una serie de arenas y gravas aluviales limosas, cementadas con arcillas duras y
carbonatos de calclo. En la parte superior de este estrato los depdsitos estdn bien
cementados y tienen un espesor de apioximadamente cinco metros. Abajo de estos
depésitos se encuentran estratos menos cementados y hasta arcillas preconsolidadas.

1.2.2 DEPOSITOS DE TRANSICION

Estos depésitos forman una franja que divide los suelos lacustres de las sierras que rodean
al valle de los aparatos volcanicos que sobresalen en la zona de lago. Los materiales de estos
depdsitos son de origen aluvial y se clasifican de acuerdo al volumen de clasticos que fueron
arrastradas por las corentes hacla el lago, de esta manera se generaron las siguientes
transiciones:

CONDICION INTERESTRATIFICADA DEL PONIENTE

Esta condicién se presenta en los suelos que se origlnaron al ple de barrancas, donde se
acumularon log acarreos fluviales que descendieron de las lomas a la planicie,



En el proceso de formacién de los suelos, el ancho de la faja de estos depésitos
transicionales interestratificados varié segun ol cima prevaleciente en cade época geolbgica,
consecuentemente y generalizando, puede hablarse de una zona de transicién
interestratificada camblante y ancha al ple de las lomas; en esta drea se localizan depésitos
cadticos glaciales, laharicas y fluvioglaciales caracterizados por enormes bloques depositados
en las barrancas de San Angel, Del Muerto, Mixcoac, Tacubaya, Tarango ¥ Rio Hondo.

CONDICION ABRUPTA CERCANA A LOS CERROS

£n esta condicién se identifica en ef contacto entre los reflenos de la cuenca y los cefros
que sobresalen de dicho refieno, a manera de isiotes, en este caso los depdsitos fluviales son
nulos, lo que ofigina que las arcillas lacustres estén en contacto con roca. Este tipo de
transiclon se presenta en ef Pefién de los Bafios, Pefién del Marqués, Cerro de la Estrélla y of
Cerro del Tepeyac, la estratigrafla tipica de estas zonas estd integrada por la arcila facustre
Interrumpida por lentes duros, de los materiales eroslonados de los cerros vecinos.

1.2.3. DEPOSITOS DE LOMAS

La Zona de Lomas esta formada por las serranias que limitan a la cuenca al poniente y al
norte, ademds de los derrames del Xitie. En las sierras predominan tobas compactas de
cementacién variable, depésitos de origen glacial y aluviones.

Los depésitos de Lomas se pueden dividir en la Zona Ponients y en la Zona Norte, tenlendo
cada zona particularidades como las que se citan a continuacion.

1.2.3.1 ZONA PONIENTE

En esta zona existen dos subdivisiones, la primera es la Slerra de las Cruces y la segunda &
Pedregal del Xitle, ambas se describen a continuacion.

En la Sierra de las Cruces existen abanicos volcanicos, caracterizdndose por la
acumulacién de materiales pirocldsticos.

En la formacién de las Lomas se observan los siguientes elementos litoldgicos, producto de
erupciones de grandes volcanes andesiticos estratificados.

Horizonte de cenizas volcénicas
Fueron producidas por efupciones violentas que formaron tobas cementadas depositadas a
decenas de kilbmetros de distancla del crdter.



Capas de erupciones pumiticas
Corresponden a la actividad volcdnlca de mayor violencla, se depositaron en capas de gran
uniformidad.

Lahares
Son acumulaciones cadticas de materiales plroclasticos, arrastrados lentamente por
corrientes de agua.

Lahares callentas
Estdn asocladas a erupciones paroxismicas de extraordinaria violencla, las arenas y gravas
azules son las més representativas de estos depdsitos.

Depdhsitos glaclaras
Caracterizados por grandes bloques angulosos en una metriz mds fina, dispusstos en forma
cadfica, presentando un color rosa.

Depositos fluviogiaciales
Son producto del arrastre del agua que se derrite y sale del glacial.

Depositos fluviates
Correlacionables con la formacion clastica aluvial det refleno de ta cuenca del Valle de México.

Suelos

Son productos de la alteraclén de lahares y cenlzas, de color rojo y gris. Por otra parte, los
depésitos mas antiguos. presentan fracturamiento y fallamiento tectdnico dirigidos
principaimente al Noreste. (Direccién de las mayorias de las barrancas de la zona).

En el pedregal dej Xitle hace aproximadamente dos mil afios descendié una extensa colada
de lavas baséfticas, sus numerosos flujos cubrieron las lomas al pie del volcan Ajusco y
avanzaron hasta la planicie lacustre entre Tlalpan y San Angel.

1.2.3.2 ZONA NORTE

Esta region corresponde a la Sierra de Guadalupe, se integra principaimente por roces
volcAnicas daciticas y andesiticas, en forma de un conjunto de elevaclones domiticas que se
extienden desde el Tepeyac hasta la zona de Barrientos.

Una caracteristica de la Slerra de Guadalupe son los potentes depésitos de tobas amarllias
{Consisten en estratos de vidrio pumitico fino & grueso, producto de las efupciones violentas
que generaron la Slerra de las Cruces durante el Mioceno y Pleistaceno Inferlor) que cubren
los pies de sus numerosas elevaciones en forma de abanicos aluviales. Durante el
Pletstoceno Medio y Superior las oscilaciones climdticas produjeron periodos glaciales e



interglaciales, que sometieron a la Sierra de Guadslupe a ciclos de erosion pluvial y etlica,
formandose pequefios depoésitos de aluviones y loess,

Finaimente al asolvarse la cuenca de México a consecuencia de la formacion de la Sierra de
Chichinautzin, la Sierra de Guadalupe fue rodeada por depésitos aluviales y lacustres en el
sur, este y norte.

1.3 ZONIFICACION GEOTECNICA DE LA CIUDAD DE MEXICO

Atendiendo a la estratigrafia y propiedades Mecénicas del subsuelo dei valle de México,
particularmente la compresibiiidad y la resistencia de los depdsitos de la cuenca, Raul Marsal
y Marcos Mazari elaboraron una carta donde zonifican la zona urbana de la Ciudad de
México en las siguientes zonas:

a) Zona de Lomas
b) Zona de Transiclon
¢} Zona de Lago

Dicha zonificacion ha tenido cambios desde entonces, hasta Hegar a una zonificacion
propuesta por Covitur en 1986, dicha zonificacion aparece en la figura 1.3.
t.a zonfficacién actualizada de la zona urbana de la Ciudad de México se describe a
continuaclén:

1.3.1 ZONA DE LOMAS

Se encuentra localizada en las partes de las Gltimas estivaciones de la sierra de las cruces.
Los suelos de esta zona se pueden clasificar en seis grupos atendlendo a los problemas de
cimentacién, cada uno de ellos se describe a continuacion:

Tobas estables

Este tipo de suelos aparecen en 1a zona ata de las jomas de
Chapultepec en las que se tienen conglomerados de alte capacidad de carga (aun bajo la
acclon erosiva del agua) compuesta de arena y grava en proporciones variables bien
cementadas (en suelos finos) presentando una sita capacidad de carga. En el subsuelo se
localizan cavernas producto de la explatacion de materiales pétreos para la construccion.

Tobas Inestables

Son compuestos en gran proporcion por arcilas de plasticidad media a atta con
cementacién pobre.
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Suselos pumiticos
Dentro de las formaclones caracteristicas de la zona sé encuentran en espesores varlables
comprendidos de 1.0 a 3.0 metros de arena pumltica limpia,

Rellenos

Debldo ai intenso crecimlento que tiene la cludad de México se ha tenido necesidad de
aprovechar barrancas que se encuentran con materiales producto de desperdicio de
construccién y despalmes, que al colocarios como rellenos no tlenen la compactaclén
adecuada y pueden producir mecanismos de falla.

Suelos de origen edlico
Al pie de Ia sierra de Guadalupe se encuentran eventualmente depodsitos de arena suella,
Cuyos espesores son dei orden de 4,00 metros.

Roca baséitice

En gran parte de Ia zona sur de la ciudad de México se tienen derrames de lava con
distintos grados de fracturamiento y oquedad. Las partes sanas del basalto puedsn Hegar a
tener las mejores resistencias encontradas en ef valie de México.

1.3.2 ZONA DE TRANSICION

Es |a faja comprendida entre la zona de lago y ia zona de lomas, en esta zona se alternan
estratos arcillosos depositados en un ambiente lacustre con suelos gruesos de arigen aluvial,
dependiando de los espesores de las transgresiones y regresiones que experimentaba el
antiguo lago. Los depésitos profundos se localizan a 20.00 m. de profundidad o menos, y
esta constituida predominantemente por estratos arenosos y limo-arenosos intercalados con
capas de arcifla lacustre, teniendo estas espesores variables, contienen materiales de origen
aluvial, los cuales se clasifican de acuerdo al volumen de cldsticos que fueron arrastrados por
las coriientes hacia ef lago con diferente frecuencia, de esta manera se generan dos tipos de
transiciones, la Interestratificada y la abrupta.

En la tabla 1 se observan las propiedades de esta zona.

-Transicién Interestraficada_ Se alternan estratos arcillosos depositados en un ambiente
lacustre con suelos gruesos de origen aluvial, dependiendoc de los espesores de las
transgresiones y regresiones que experimentaba el antiguo lago. Es conveniente subdividir
esta transicién en subzonas en funcién de la cercanla a [as tomes y sobre todo del espesor
de los suelos relativamente blandos; es as! como se identifican les transiciones alta y baja.

-Transicién alta_ Es la subzona de transicibn mas préxima a las lomes,

presenta Irregularidades estratigrdficas producto de los depdsitos aluviales cruzados, la
frecuencia y disposicién de estos depésitos depende de la cercania a anfiguos barrancos,
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bajo estos materigles se encueniran estratos arcillosos que sobreyacen a los depositos
propios de las lomas.

-Translcién baje_ Corresponde a la transicion vecina a la Zona de lago, aqui $& encusntra
la serie arciosa superior con intercalaciones de estrato imo-arenosos de origen aluvial que
se depositaron durante las regresiones del antiguo lago. Este proceso dlo origen a ia
estratificacion compleja, donde los espesores y propiedades de los materiales pueden tener
varlaciones importantes en cortas distanclas, dependiendo de la ubicacién del sitio en estudio
respecto a las corrientes de antiguos rlos y barrancas.

-Transictén abrupta_ Es la transicion entre la zona del tago y cerros aislados, en la que las
arciias lacustres estdn intercaladas con numerosos lentes de materiales eroslionados de los
cerros y hasta lentes deigados de travertino siicificedo.

1.3.3 ZONA DE LAGO

La citima zonMicacién det Distrito Federal es la zona de lago, denominada asi porque se
encuentra localizada sobre e antiguo lago de Texcoco. Esta zona se caracteriza por los
grandes espesores de arcillas blandas de alta compresibilidad que subyacen a una costra
endurecida superficial de espesor variable en cada sitio.

Dependiendo de la localizacién e historia de las cargas la zona de lago se ha subdividido,
atendiendo a la importancia relativa de dos factores independientes, como son &l espesor y
propiedades de la costra superficial y la consolidacion inducida en cada sitio, ( ver tablas 2, 3
y 4) estas subdivisiones son las siguientes.

LAGO VIRGEN

Corresponde al sector oriente del lago, cuyos sueles practicamente han mantenido sus
propledades mecdnices desde su formacidn, pero recientements el desarrollo esta zona de la
ciudad esta incrementando las sobrecargas en la supeificie y el bombeo profundo.

LAGO CENTRO |

Estd asoclada al sector no colonlal de la ciudad, que se desarrollo desde principlos de este
siglo y ha estado sujeto a las sobrecargas generadas por construcciones pequefias y
medianas; las propledades mecadnicas del subsuelo en esta subzona representan una
condicion intermedia entre ef lago virgen y la lago centro |I.

Las caracteristicas proplas de esta subzona se apreclan notables incrementos de resistencia,
ofiginado por las sobrecargas.
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LAGO CENTRO N

Corresponde a la antigua traza de la ciudad, donde la historia de cargas aplicadas en la
superficie ha sido muy variable; esta situaciéon ha provocado que en esta subzona se
encuentren arcilas fuertemente consolidadas por efecto de reflenos y grandes sotwecarges
de construcciones aztecas y colonlales, o en su caso contrario arcilas blandas, asocladas a
lugares que han alojado plazas y jardines durante largos perfodos de tiempo, y arcilas muy
blandes en los cruces de antiguos canales.

Asi mismo, el intenso bombeo de agua para surtir a la Ciudad de México refleja un aumento
de resistencia de los estratos de arclila por efectos de !a consolldacién inducida,
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TABULA 1 ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, TRANSICION ALTA

Estrato” Espesor Pasa volumetrico Cohegion Anguia de friccion
Motroy Ton/m3 Ton/mg | I
Caostra superficial 80a100 18 10 2
40060 13 ) 1]

"En orden de apericion a partir de la superficie

TABLA 2 ESTRATIGRARA Y PROPIEDADES, LAGO VIRGEN

Estrato™ Espesor Peso voiumérico Cohesitn Anquio de friceion
Metros Ton/m3 Jon/m2 Grados
Costra superficial 10a28 14 1 2
Serie arcillasa superior 38a4n 115 0510 a
Capa dura 1.0a20 [ 00a100 2536
i9 arcillosa infei 15230 125 308490 0

* En orden de aparicdn a parti de la suparficio
** La informacién disponitia as muy limtada.

TABLA 3 ESTRATIGRAFIA Y PROMEDADES, LAGO CENTRO |

Estreto* Espesor Pago volumétrico Cohwsion Angiso da friccidn
Metros Jon/m3 Ton/m2 Grados
Costra superficial 40as0 1.8 4 25
Sene ercillusa superion 200a300 12 10e20 0
Capa dura ™ 30850 15218 0a100 25a26
L Secearciiosginfonoc | 809300 J 13136 950880 Q

*En orden de apavicitn a partir da la superficie
“*La irformacdn disponible es muy limtada

TABLA 4 ESTRATIGRAFIA Y PROPIEDADES, LAGO CENTRO I

Estmto* Espesor Peso volumatrico Cohesién Anquto de fricoidn
Medroe —len/m3 Ton/m2
Costra superficial 80a100 17 4 25
Sene arcilosa supenor 2008250 13 3 a
Capa dura ™ 3gaso 1.5at8 Da10.0 25238
Searle groiiiosa inferor 80880 13a14 80a120 [¢]

"En orden de aparicion a partir de ia superficta
**La informaotn dispombla es muy imitada
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L4 SITUACION GEOGRAFICA DEL PROYECTO

El sitio del proyecto se encuentra localiizado en el poblado de Tiasinepantla de Baz,
Talnepantia se encuentra ubicado en los 19° 82' 20" de latitud norte y a 99° 11' 39" de
latitud ceste.

Limita al Norte con el municipio de Tultitidn, @ Noreste con of municipio de Coacaico, al
Noroeste con el municipio de Cuautitidn lzcal, al sur con Naucaipan y el Distsito Federal, al
Este con el municiplo de Ecatepec y al Oeste con Atizapéan.

Cuenta con una extensian territorial de 8,348 km?, dividiéndose politicamente en su entidad,
19 pueblos, 87 colonlas, 60 fraccionamientos y 16 fraccionamientos industriales, su altura
media con respecto al mar es de 2,251 m.

La construccidn de ia ampliacion se ubica en ef centro de Tialnepantia, tal y como se muestra
en la figura 1.4.

N
H FIGURAL4  UBICACION DE LA
! AMPLIACION AL
D PALACIO MUNICIPAL.
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SOR JUANA = BERRIGZABAL
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RIVA PALACIO E FCO. |. MADERO
R z
T EE==] ruaeacenra
A
AV. MARIO COLIN

| L

Figurs 1.4 Ublcacion del sitio det proyecto



CAPITULO X

DESCRIPCION DEL. PROYECTO

En este capitulo se describen las caracteristicas arquitecidnicas y estructuraies del Palacio
Municipal, asi como las solictaciones a las que estard sujeta la nueva estructura,
determinando estas solicitaciones de acuerdo a lo que maica e reglamento de
construcciones vigente.

L1 CARACTERISTICAS ARQUITECTONICAS
K.4.1 EDIFICIO ACTUAL

El edificlo actual que alberga ai palacio municipal tiene un Area en planta de 96 por 34
metros, esta conformado por tres niveles que tienen en promedio 4.0 m de attura de
entrepiso aproximadamente, y que hacen un drea total en pianta de aproximadamente 2,900
m2,

La construccitén del palacio actual data de principios de siglo, y se encuentran extraviados
fos planos, razén por la cual no es posible presentar detalles arquitectdnicos y estructurales.
£n general se puede mencionar algunas de las caracteristicas principales de dicho edificio:

-Existen muros divisorios de tabla roca
-Muros de carga de tabique rojo
-l.osas de concreto armado
-Sistemas de marcos de concreto
-Pigos de manmol y mosaico
-Piafones y acabados en yeso

La fachada se caracteriza por un estiio colonial, a base de muros de tabique aparente y
arcos fabricados con cantera gris, que dan uniformidad al edificio.

B1.2 EDIFICIO DE AMPLIACION

€l edificio de ampllacién al Palacio Municipal se realizard sobre una superficie de terreno de
aproximadamente 2,957 m?, y su érea util construida serad de 10,306 m?, donde se alojaran
oficinas, archivos, un estaclonamiento subterraneo (3.5 m abajo del nivel de banqueta), asi
como una comunicacian con el palacia existente.
Los detalles arquitectdnicos tendran las caractstisticas del palacio existents.
La relacién de areas se resumen en el siguiente cuadro:
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NNEL CAPACDAD AREA (M)
Sotano de estacionamiento 92 Autos 2057
Planta Baja 440 Empleados 2644
Primer Piso 340 Empleados 2105
Segundo Piso 416 Empleados 2600

1196 Empieados 10,306 M2

Contaré con las siguientes instalaciones, haciendo de este nuevo edificio méas moderno,
funcional y comodo para los usuarios.

-Sistema de eire lavado ubicado en lugares estratégicos

-Cisterna de gran capacidad

-Sub-estacidn eléctrica

-Sistema de intercomunicacion y telecomunicacion

-Instalacién etéctrica con fos sistemas mas modernos

-instalacion hidrosanitaria, utiizando los elementos més avanzados
-Sistema de equipo contra incendio

En fa figura Il.1 y [1.2 se muestra of corte transversal y longitudinal del edificio.

H.2 CARACTERISTICAS ESTRUCTURALES
N.2.1 ACTUAL EDFFICIO

El actual edificio que alberga al Palacio Municipal se encuenira estructurado a base de
muros de tabique, columnas, trabes y losas de concreto armado, formando muros de caigay
sistemas de marcas de concreto, algunas oficings divididas solamente por muros de
tablaroca, y la fachada soportada por muros de tabique rojo aparente y arcos de cantera de
pledra gris.

Le cimentacién de este edificio fue construida a principio de sigio, teniendo esta en
particular trabes de concreto de 50 cm de peralte que descansa sobre una capa de 60 cm de
pledra braza, que a su vez descansa sobre una capa de 15 cm. de padeceria de {abique y
bajo estos materieles el terreno de despiante,

El edificio se encuentra apoyado sobre este tipo de cimentacién, variando solamente los
espesores de las trabes de concreto.

%.2.2 EDIFICIO DE AMPLIACION

Debido a las caracteristices arquitecténicas del proyecto, asl como la rapidez para la
constiuccién de la ampilacidn del Palaclo Municipal, serd necesario emplear un proceso
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FIGURA 1.1 Corte transversal de la ampliacion al Palacio Municipal
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constructivo en el que |2 rapidez sea su caracteristica principal, es por ello Que se proyecta
construlr ol edificlo con un sétano de estacionamiento, y estar soportado por medio de
estructura metalica y fosas tipo * losacero " y muros "muttipanef”.

Las placas de trabes, columnas y otros elementos estructurales son de acero grado
estructural A-36 con un fy=2530 kg/cm?, siendo generalmente vigas tipo "I* de diferentes
medidas, segun sea la necesidad. En la tabla numero 1 se eprecian las caracteristicas de
estos elementos estructuraies.

Para el sistema de cimentacién se analizara una propuesta a base de pias y otra a base de
una losa de cimentacidn, atendiendo a las cargas a que estara sujeto o edificio.
La cimentacion no debe pemitir asentamientos diferenciales que afecten et funcionamiento
conjunto de los dos edificlos.

N3 ESTMACION DE CARGAS

Para el analisis que se realizara en el capitulo IV para determinar el tipo de Cimentacion mas
adecuado a las necesidades del proyecto, serd necesarid contar con las propiedades
mecanicas def sub-sueio en el sitio de interés, asi como {as cargas propias de la estructura.
Dichas cargas se estimaron en base al proyecto arquitectdnico y estructural, en base al
Reglamento de Construcciones del Distrito Federal.

Dicho reglamento nos menciona las sigulentes acclones para estimar (as cargas.

1) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad maxima, a esta
combinacién de cargas se les afecta por un factor de carga de 1.4 ¢ de 1.50 {Art. 194 RCDF)
segun sea ol destino de uso de la estructura, para nuestro caso ei factor seré de 1.5 debldo a
que e edificio en cuestibn, pertenece al grupo “"A", segun el Reglamento de
Construcciones.(At. 174 RCDF), al que pertenecen construcciones cuya falla estructural
podria causar la pérdida de un numero elevado de vidas o pérdidas econdmicas y/o
culturales excepclonaimente altas,

Con ¢l valor que se obtenga de lo anterior se revisaran los Estados Limite de Falla en
condiciones Estdticas, Para revisar los Estados Limite de Serviclo se multiplicaran las cargas
por un factor de 1.0.

La razén de considerar cargas vivas con Intensidad mdxima se debe ai art. 199 del RCDF, ol
cual nos dice que dicha carga se utilizard cuando se realice el cédlculo de asentamientos
inmediatos, que en este caso son los que nos interesan mds debido a que se puede estimar
que los materiales del subsuelo estardn sujetos a deformaciones basicamente elasticas y
ocurrirdn asentamientos inmediatos.

2) Para condiclones Dindmicas (sismo) se tomaron en cuenta combinacién de cargas
permanentes y carga viva con intensidad instantanea y un incremento debido a sismo, los
cuales se afectan por un factor de carga igual a 1.1, con estas cargas se revisan los Estados
Limite de Falla en condiciones Dindmicas.
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Las cargas se obtuvieron conforme a los datos dei proyecto arquitectonico de la estructura,
dichas carges aparecen en las siguientes tablas, y comresponden al andlisis por cargas
gravitaclonales (estaticas), y que para sismo o condiciones dindmicas solo cambla el valor de
la carga viva maxima por la carge viva instantdnea y un incremento debido a sismo.

ENTREPISO
Waterial Peso (kg /cm2)
Terrazo 65
Mortero
Losacero
Instalaciones
Plafon
Muros
Incremento por regiamento

Carge viva con iensidad ma:
Total de carga

FEe8EER

AZOTEA

Materlal
Impermeabikzante
Enladritado
Entortado
Tezontle
Losacero
Instalaciones
Incremento por reglamento

Carga viva con S < 5%,
Tota! de carga

o
g
4858F
2

883

g

2

1.3.1 DISTRIBUCION DE AREAS

El siguiente paso para determinar las solicitaciones de la estructura consiste en determinar
i drea tributaria que corresponde a cada columna.

Una vez determinada el drea tributarla por columna se realiza ef producto de cada éarea
tributaria por su carga, ya sea de entrepiso o de azotea, afectado por su factor de carga
correspondlente. Este procedimiento se realizé para todas y cada una de las columnas, as!
como del numero de pisos que existan, sumando al final para cada columna el peso
correspondiente at drea tributeria,

1.3.2 TRABES METALICAS

Obtenido lo anterior se procederd a calcular el peso de las trabes metdlicas que
corresponden a cada columna segun su drea tributaria, ver figuras iL4 y IL.5,
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Para obiener el peso de cada trabe se multiplica el peso unitario de la trabe en cuestién por la
longttud de la misma. (Checar ef tipo de trabe asl como su peso en la tabla 1 y figura 11.3).

TWPOS DE TRABES
Dimenclonas { cm Peso
Tipo d b tp ha 13 kg/m
T-1 70 35 25 65 19 236.43
T-2 70 30 1.9 66.2 1.1 147.3
T-3 50 25 1.6 46.8 0.95 97.2
T4 525 35 19 48.7 0.79 1349

Tabia 1 Tipos de trmbes

1.3.3 COLUMNAS

£l peso de las columnas se determinaran de manera similar a las trabes, es decir que se
multiplica ef peso unitario de la columna en cuestién por su longitud, (Ver la tabla 2 referente
a les caracteristicas de las columnas)

TIFOS DE COLUMNAS

Nivel Eje Tipo b t Paso
(em) | (em) [(kg/m)
- A K-3 S0 1.9 287.4
-1 B K-1 60 25 458.1
-1 [ K-1 60 25 458.1
-1 D K-1 60 25 458.1
-1 E K-1 80 25 458.1
1 B K-3 S0 1.9 287.4
1 [ K-1 €0 25 458.1
1 D K-1 60 25 4581
1 3 K-1 €0 25 458,1
2 B K-3 S0 1.9 287.4
Y c K-2 50 1.9 347.2
2 D K-2 50 1.9 347.2
T2 E K-2 80 1.9 347.2
) c K-2 60 1.9 347.2
3 D K-2 €0 1.9 347.2
3 E K-2 60 1.9 347.2

Tabla 2 Tipos de columnas

1.3.4 MUROS PERIMETRALES DE FACHADA

Para estimar el peso correspondiente a los muros de fachada, es necesario hacer un érea
tributaria vertical correspondiente a cada columna y realizar ef producto def drea lributan’é por
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e} peso del muro por metro cuadrado, y obtener asl el peso por columna. El.peso por metro
cuadrado del muro de fachada es de 525 kg/m? seglin datos proporcionados.
.4 DESARROLLO DE LAS ESTMACIONES DE CARGA

A manera de ilustrar lag explicaciones anteriores, se fealizard el procedimiento para estimar
las carges giavitacionales para la columna numero uno, usando ef factor de carge
correspondiente a 1.5.
Estas cargas corresponden a fa columna numero 1 y es e peso que descargan a la
cimentacién.
4.1 COLUMNAS
Para de terminar el peso de la columna on o nivel -1 serd el sigulente:

w=(3.50 m) (287.40 kg/m) (1.5) = 1,508.95 = 1.51 Ton.

*Nota:Al redondear las cargas a toneladas se pierden o se ganan decimales.

4.2 TRABES

Para las trabes metdlicas se determina el peso de cada una de ellas y se realza e
procedmiento descrito anteriormente,

T1=3.885 m (236.43 kg/m) (1.5) = 1.38 Ton.
T3=2.50m (197.2kg/m ) (1.5)=  0.36 Ton.
T4=2.50 m (134.9 kg/m ) (1.5)= 0.50 Ton.

Suma= 2.24 Ton.

543 MUROS DE FACHADA

Se explicd anteriormente ef procedimiento para estimar el peso dei muro de fachada, para el
caso de la columna 1 no se resliza debido a que dicha columna no carga ningin muro.



u.4.4 AREA TRIBUTARIA

En relacién a la figura IL.4 y IL.5 podemos ver el area correspondiente a la columna nimero
uno para el nivel -1, con esta drea se realiza el producto abejo Indicado para oblener ¢l peso
por entrepiso considerado.

w= 9.71 m2 (857 kg/m2) (1.5) = 12.48 Ton.

Por uimo se sumard cada uno de los pesos que intervinleron en cada nivel de entrepiso (En
este caso solo un nivel, ef nivel -1) y el resuflado serd el peso que descarga a la columna
numero 1 por cargas gravitacionales. De ser mas niveles, muros de fachada y més trabes se
reakza el mismo procedimiento, tal como se explico anteriormente.

Por lo tanto e peso que descarga en la base de ia columna numero 1 serd ef sigulente:

Wit= 16.23 Ton.

Que o5 ol peso que se puede checar en la tabla 3 referente a descargas por cargas
gravitacionales.

Ei peso de |a fosa del estacionamiento, segtin datos que se proporcionaron es el siguiente:

w=(93.69 m)*(25.75 m)*{2.4 Ton/m3)*(0.15 m)*(1.5) =1,302.76 Ton
(Por carga gravitacionat)

El peso total del edificlo debido a condiclones dindmicas se puedes checar en las figuras I1.6
y .7, donde en el coite del edificic se puede apreciar el peso paf nivel, asi como la
determinacién de las fuerzas laterales por sismo y el momento de volteo, ef peso en
condiciones dindmicas por cada columna se aprecia en la tabla 4.

tp

Figura 13 Seccién tipica de una trabe
El esquema anterior nos muestra la seccién de una trabe tipica de las que se utilizaron en la
construcclon de ia estructura del edificio de la ampliacion, en base a la tabla 1 podemos saber

las dimensiones de los cuatro tipos de trabes determinando en funcién del tipo de trabe el
tamafio de estas.

La nomenciatura de le trabe significa lo sigulente:
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tp=Espesor dei patin superior e Inferior de la trabe
ha=Altura o perafte dei alma de la trabe
ta=Espesor del aima de la trabe

d=Peralte total de la trabe
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CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES ESTATICAS

NUMERO UBICACION | ENTREPISO TRABES COLUMNAS | FACHADA TOTAL
COLUMNA {Eje} {Ton. } { Ton. ) {Ton. ) {Ton. ) {Ton.)
1 1A 1248 224 151 1823
2 2A 26.54 4.20 1.51 3225
3 3A 28.92 4.42 1.51 34.85
4 4A 28892 4.42 1.51 34.85
5 SA 28.92 4.42 151 34.85
[} 8A 20.40 448 1.51 35.39
7 A 29.40 4.48 1.61 35.39
8 8A 28.92 442 181 34.85
9 SA 28.92 4.42 151 3485
10 10A 29.40 448 1.51 35.39
" 11A 21.88 364 1.51 27.03
12 12A 7.07 1.28 1.81 9.88
13 18 43.09 7.38 5.39 35.50 91.33
14 28 93.04 13.47 539 59.43 171.33
15 l:] 99.85 14.13 539 63.78 183.18
18 48 99.85 1413 5.39 63.78 183.15
17 5B 99.85 14.13 539 83.78 183.15
5.39 64.85 185.99
6.39 64.85 185.99
839 63.78 183.13
539 63.78 183.13
539 6458 185.67
539 4828 140.96
5.39 23568 57.55
9.92 58.59 185.25
8.92 2841 282,51
9.92 2835 301.73
9.92 28.35 301.73
9.92 2835 301.73
8.92 28.82 306.38
9.92 2882 308.39
8.92 2835 301.72
9.92 28.35 301.72
9.92 2889 306.21
992 . 21.45 233.38
8.92 53.29 128,59
9.92 183,18 28161
9.92 o " 384.64
992 389.43
9.92 389.43
9.92 389.43
9.92 395.45
2.92 395.45
8.92 389.43
992 389.43
9.92

385.26




CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES ESTATICAS

NUMERO UBICACION | ENTREPISO TRABES COLUMNAS | FACHADA TOTAL
COLUMNA Eje ) {Ton.) {Ton. {Ton.) (Ton.} {Ton.)
47 1D 264.90 28.28 992 30110

48 120 85.55 10.28 9.92 108.75

A9 1€ 81.38 11.92 992 84.58 187.78
S0 2E 17561 20.80 9.92 86.84 29247

51 3t 188.51 2188 9.92 9213 31224

52 4E 188.51 2168 9.92 92.13 312.24
53 SE 188.61 2188 9.92 9.3 312.24

54 6E 191 687 21.88 9.92 9387 31714
55 7€ 19187 21.88 9.92 9367 317.14
58 BE 188.51 2168 992 9213 312.24

57 QE 188.51 21.68 9.92 9213 312.24
58 10E 191.87 21.84 8.92 93.26 316.69
58 1E 142.62 18.56 992 89.71 240.81
80 12E AGiOA 6.96 Si' 67.31 130.23

TOTAL 9.,445.94 1,002.7¢ 439.92 2,199.58 13,088.20

TABLA3 CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES ESTATICAS




CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES DINAMICAS

NUMERO DE’ UBICACION PESO INCREMENTO SISMICO PESO TOTAL ! Ton. )
COLUMNA {Eje) {Ton.) SENTIDO X | SENTIDOY | SENTIDO X SENTIDO Y

1 1A 1376 24.08 10.87 784 2463
2 2A 2707 27.07 80.13 54.14 107.20
3 A 29.88 209 208 3180 3188
4 4A 20.89 2,08 208 31.98 31.08
s SA 29.89 2.09 209 31.98 31.98
6 6A 30.3% 2,42 242 247 247
7 TA 30.38 242 242 3247 .47
8 aA 29.89 208 208 31.98 3108
9 SA 2989 2.09 208 3198 31.88
10 10A 3035 22.67 64,34 54.02 ' 8469

2309
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CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES DINAMICAS
ﬂNUMERD DE] UBICACION PESC | WCREMENTO SBMICO PESO TOTAL (Ton. } 1
COLUMNA { Ejs ) {Tos.) SENTIDO X | SENTIDOY { SENTIDO X SENTIDO Y
43 m 348.10 327 411 35137 38221
44 8D 42,74 322 404 34596 46.78
45 80 342.74 m 20 34445 46.17
46 10D 347.96 348 10.44 351.44 353.40
a7 1D 26408 .69 29.05 29577 293.123
43 120 9182 52147 50.34 14268 141.86
49 1E 150.99 75.50 2567 226,49 . 17666
%0 2E 242.83 129 7774 25022 32067
51 3E 258.76 18.81 322,10 27857 £81.86
52 4E 288.76 1295 5195 2731 AHiT
5 E 3 289.76 13.9% 5195 213 LT
54 263.83 14.47 82.77 278.00 316.60
85 7€ 26383 15.83 82.717 279.66 316.60
56 8E 289.76 1559 5195 27538 LT
57 SE 289.76 44.16 368,86 30392 628.62
58 10E 263.50 .62 86.96 29542 350.46
59 11E 199.87 171.89 12992 N6 329.79
60 12E 103,02 228.70 10199 331 72 20604
TQTAL= 12,8451 13,034.52

TABLA4 CARGAS EN CONDICIONES DINAMICAS POR COLUMNA
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DETERMINACION DE FUERZAS LATERALES

Metodo slsmico estatico

Zona de transioon Coetciente ssmico =0 48 At 206 RCOF
Factor dy comportamiunto siemico Q=3

FIzcWo/Q (WiHi! Wity

NIVEL Hi (m) Wi (Ton) [ wii Tonm | PI (o) vi (Ton]
] 1860 1,95117 32,194 31 66497 56497
3 i250 285215 3577663 81673 117270
2 a0 299118 2344944 4042 167593
1 350 3IM 1182769 20389 177881

Sumase 1142384 10324834

Vos11,12384 (0 48) 1 3= 1,779 8%

Mamesnto de voltso
My=654.87(16 60) + 616.73{12.50) « 404 23(a 00) +203 893 50) =

M= 2081288 . [Tonm}

Ha ¥
N3y Y eT o500
N2 g Ly wereasn
il Y 11000
NO Y L NPT [

Figurm 1.7 Obtencién de fueizas latarales y momento da volteo
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CAPITULO M

EXPLORACION, MUESTREO Y PRUEBAS DE LABORATORIO

Para disefiar ol ipo de cimentacién mas adecuado a una estructura s necesario conocers
fas propiedades indice y mecénicas def subsuelo en el sitic donde se ubicara el proyecto,
para logrario es necesario realzar exploraciones, muestrecs y pruebas de laboratorio,
denominados generalmente investigaciones geotécnicas.

€l objetivo de las investigaciones geotécnicas es el abtener datos confiables sobre las
condiciones del subsueto donde se piensa disefiar y construlr algin ipo de obra civil, estas
investigaciones son parte de un proceso integrado que incluye:

1) Recopilacion y anélisis de datos existentes

2) Investigacién de campo y laboratorio

3) tdentificacién de estratigrafia del sitio y propiedades del subsueio
4) Establecimiento de los criterlos de disefio y construccion

El enfoque de las Investigaciones geotécnicas varlan con et tipo de proyecto, pero por lo
general incluye leventamientos topograficos, perforaciones para exploracion del subsueto,
mediciones del nivel freatico e investigaciones geofisicas.

En nuestro pais los métodos de expioracion mas usuales que se empisan en la exploracién

. geotécnica consisten en perforaciones, ya sean rotatorias y/o de percusion, con las cuales se

obtlenen datos que nos permiten avaluer las propiedades Indice y mecdnicas del subsueio de
las diferentes muestras representativas obtenidas de las exploraciones geotécnicas.

En el presente capitulo se mencionan las investigaciones geotécnicas que se flevarton a
cabo en el sitlo del proyecto, asl como los resutados obtenidos.
Para comprender que es un suelo, asi como sus principales caracteristicas de interés
geotécnico se hace una pequefia introduccién a la Mecénica de Suelos, donde se explica
brevemente io anterior.

1.4 INTRODUCCION A LA MECANICA DE SUELOS

La Mecanica de suelos es una rama de la ingenieria Civil que aplica las leyes de la
Hidraulice y la Mecénica a problemas de Ingenierla que tratan con sedimentos y otras
acumulacionss no consolidadas de particulas sélidas producidas por la descomposicion
quimica y desintegracion mecanica de las roces, con materia ofganica o sin ella, agua y aire,
es decir lo qus compone a un suelo.
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Los procesas que dan lugar a la alteracion de las rocas son la desintegracion mecanicay la
descomposicion quimica. En la primera ocurre una descomposicién por la intemperizacion y
desintegracién de rocas. En la descomposicién quimica generaimente se debe a presencia
de agentes quimicos diluidos en agua que modifican la constitucién mineralégica de la roca.

M.4.1 PROPIEDADES DE LOS SUELOS

Las principales propiedades de los suelos que en mayor o menor grado afectan &l
comportamlento de las obras civiles son los siguientes:

-Compresibilidad
Relaciona la deformacidn que sufre un material cuando se le aplica carga o disminuye su
volumen,

-Reslistencia al corte
Es el esfuerzo limite que causara |a falla en el suelo por fractura o flujo plastico, es decir el
esfuerzo cortante mecanico que soporta un materlal.

-Permeabllidad
Indica la cantidad de agua que puede fluir a través de una masa de suelo esiando sujeta a un
gradiente hidraullco dado.

1.2 TIPOS DE SUELO

-Suelos residuales

Aduellos suelos que son producto del ataque de diferentes agentes que quedan directamente
sobre la soca que les dio origen, en general son buenos para resistir una edificacidén sobre
cimentacién superficial.

-Suelos transportados

Son los suelos formados por los productos de alteracion de las roces removidas y
depositadas en otro sitio diferente al de su origen, slendo los principaies agentes de
transpotte el agua, viento, glaciares, gravedad etc.

M.1.3 ESTRUCTURA DE LOS SUELOS FINOS

Se lama estructura a la disposiclon que adoptan las particulas minerales para dar lugar a un
conjunto llamado suelo
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En la estructura de los suelos finos (particulas de suelo < 0.074 mm.) influye de manera
determinante las fuerzas electromagnéticas propies de las particulas de esas dimensiones y
las fuerzas de origen molecular. Las estructuras més comunes de estos son los siguientes.

Estructura palanolde
Es de forma de panal, debido a la floculacién de las particulas, en esta estructura se tocan ios
bordes.

Estructura floculenta

Son particules < 0.02 mm. se tocan, se adhleren y sedimentan, asi se pueden unlr mas
particulas formando un grumo, es similar a la estructura palanoide, pero esta es més blanda y
suefta,

Estructure castlilo de neipes
Existe contacto entre los bordes y caras de las particulas.

Estructura dispersa
En esta estructura existe la dispersion de las particulas minerales,

M.1.4 MINERALES DE LOS SUELOS FINOS

Los minerales que constituyen a los suelos finos son los silicatos (90%), éxidos, sulfatos y
carbonatos, Los minerales que abundan en los suelos arciliosos son los sliicatos, como por
ejemplo los silicatos de aluminio hidratado y magnesio hidratado, los que predominan en las
arcitias es ol sillicato de aluminlo hidratado, distinguiéndose dos tipos de laminas, e silice y el
aluminio.

-Sflice
Se componen por un atomo de sliclo y cuatro de oxigeno disponiéndose & conjunto en
forma de tetraedro.

-Aluminio
Compuesto por un dtomo de aluminio y sels de oxlgeno en forma de octaedro. Ahora bien,
de acuerdo a la forma que se acomodan las laminas se tienen diferentes estructuras
reticulares, teniendo de esta manera tres tipos de sliicato de aluminio (Arcillas), slendo las
siguientes:

-Caolinltas

Estructura reticular 1:1 (1 sllice y 1 aluminio), la unlén de estas es fuerte y son sstables en
presencia de agua, la formacion de varias ceolintas forman arcila y tienen un mejor - -
comportamlento respecto a las montmorilonitas e lias. : i
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En la estructura de los suelos finos (particulas de suelo < 0.074 mm.) influye de manera
determinante las fuerzas electromagnéticas propias de las particulas de esas dimensiones y
las fuerzas de origen molecular. Las estructuras més comunes de estos son los siguientes.

Estructura palanolde
Es de forma de panal, debido a la floculaclén de las particulas, en esta estructura se tocan los
bordes.

Estructura floculenta

Son particulas < 0.02 mm. se tocan, se adhleren y sedimentan, asl se pueden unir mas
particulas formando un grumo, es similar a la estructura palanoide, pero esta es mas blanda y
suefta.

Estructure castilfo de naipes
Existe contacto entre ios bordes y caras de las particulas.

Estructura dispersa
En esta estructura existe la dispersion de las particulas minerales.

#.1.4 MINERALES DE LOS SUELOS FINOS

Los minerales que constituyen a los suelos finos son los silicatos (90%), 6xidos, sulfatos y
carbonatos, Los minerales que abundan en los suelos arclllosos son los shicatos, como por
ejemplo los silicatos de aluminio hidratado y magnesio hidratado, los que predominan en las
arciilas es el silicato de aluminlo hidratado, distinguléndose dos tipos de laminas, &l sllice y &l
aluminio.

-Silice
Se componen por un dtomo de siliclo y cuatro de oxigeno disponléndose ef conjunte en
forma de tetraedro.

-Aluminio
Compuesto por un atomo de aluminio y sels de oxigeno en forma de octaedro. Ahora bien,
de acuerdo a la forma que se acomodan las laminas se tienen diferentes estructuras
reticulares, teniendo de esta manera tres tipos de slicato de aluminio {Arcillas), slendo las
siguientes:

-Caolinttas
Estructura reticular 1:1 (1 sllice y 1 aluminlo), la unién de estas es fuerte y son estables en

ptesencia de agua, la formacidn de varias caolinitas forman arcilla y tienen un mejor ..

comportamiento respecto a las montmorilonitas e litas.
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-Montmorinolita e iilta

Estructura reticular 2:1 (2 aluminlo y 1 sllice snmedio), las montmoriionitas es una unién débil
e inestables en presencia de agua. En las ilitas hay una uni6n débil pero se forman granos
que ayudan a que en general sea menos inestable en presencia de agua.

H.1.5 ESTRUCTURA DE LOS SUELOS GRUESOS

En la estructura de suelos gruesos rige la ubicacién, arreglo y orientacién de sus particuias,
que de acuerdo a su tamafio pueden ser gruesos o finos, conforme a la siguiente
clasificacién:

7.6 cm > Suelo grueso > 0.074 mm (malla 200) > Suelos finos

La siguiente tabla nos indica ef tamafio de las pasticulas de los suelos, asi como un ejemplo
llustrativo de cosas comunes.

Nombre Limnite de tamaiio Ej
Boleo 305 mm. o mayores (>127) > Balén de soccer
Canto radada 76mm a 305 mm (3" -12") Toronja
Grava gruesa 19mma 76 mm(3/4"a3") Limén o Naranja
Grava fina 4.76 mm a 19 mm (Malla 4 3 3/4") Chicharo o uva
Arena gruesa 2.0mma 4.76 mm (Malla 10a 4) Sal gruesa
Arena medlana| 0.42 mm a 2.0 mm (Malia 40 a 10) Sal fina
Arena fina | 0.074 mm a 0.42 mm (Malla 200 a 40) Azucar
Finos Menores de 0.074 mm (Malla 200) Azucar glass

Table 1 Tamafo de particulas de suelo y elempk h

La estructura de los suelos gruesos es simpie, es decir, aquella estructura en que ias
particulas se acomodan una sobre otra en forma continua y el contacto entre ellas se deben
a las fuerzas de gravedad.

Los factores que afectan o influyen el comporiamiento de un suelo grueso son los siguientes.

-Condfclonas de drenafe
El efecto del agua es desfavorable, ya que disminuyen su resistencia al corte y aumenta su
compresibilidad.

~-Compacidad del suelo

Se refiere al grado de acomodo alcanzado por las particulas det suelo dejando mayor o
menor vaclo entre ellas.

-Estratigrafia

Son los estratos dispuestos en capas horizontales de los materlales que forman un suelo.
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-Granulometria
Eltamefio de las particulas y la distribucién de estas en una muestra de suelo.

-Resistencla de los grenos
Resistencia que tienen los granos que componen a un suelo sujetos a esfuerzos de
compresién. En un suelo es nulo e esfuerzo de tenslon.

-Forma de los granos
Se conoce la forma equidimensional y la alargada, la redondez. la angulosa y la subangulosa.

-Rugosidad de las particulas
En funcién de la rugosidad de las particulas se considera dentro de esta los movimientos
entre los granos.

#.2 METODOS DE EXPLORACION DEL SUBSUELO
.24 METODOS DE EXPLORACION DIRECTOS

En nuestro pais los métodos de exploracién mds usuales quie se empiean en la exploracion
geotécnica consiste en perforaciones rotatorias y/o de percusion, para conocer las
caracteristicas generales del subsuelo en el sitio de Interds y proporcionar aquellos datos que
nos permitan evaluar las propiedades Indice y mecdnicas dei subsuelo. Para llegar a conocer
las propledades Indice y mecdnicas s necesario realzar prusbas de (aboratorio a las
diferentes muestras representativas del subsueio.

Una vez conocida la Informacién del muestreo dei suelo y las prusbas de laberatorio
realizadas estamos en posibilidad de aportar datos para el diseflo o para realizar ung revision
geotécnica.

Como ya se indicd anteriormente, para poder clasificar e identificar un suefc es necesario
obtener muestras representativas del mismo para poder realizaries prusbas de laboratorlo y
determinar sus caracteristicas indice y mecanicas.

Las muestras del subsuelo que se obtengan de los diferentes tipos de sondeos pueden ser
muestras alterades o inalteradas, segun las caracterlsticas que presentan.

-Muestras Inalteradas

Son aquellas muestras dei subsuelo en las que sus deformaciones han sido casl
insignificantes y las propiedades del subsuelo original son muy similates a los que se tienen
con este tipo de muestras (acomodo sstructural), con este tipo de muestras se identifican los
suelos, as! como sus propiedades indice y mecanicas.

-Muastras alteradas

Son especimenes de suelos cuyas propledades originales se plerden en of memento de
obtencidn de la muestra y solo se utilizan para clasificar un suefo y realizar pruebas Indice.
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Para poder obtener muestias representativas del suelo es comun o manejo de
muestreadores, que en general son tubos cilindricos de extremos abiertos como los que se
describen a continuacién.

#.2.1.1 MUESTREADOQR SHELBY

E! tubo de pared delgada o Shelby es el mas utiizado para la obtencién de muestras
Inalteradas sn suelos blandos a semiduros. Consiste de un tubo de acero o latén de 7.5 a 10
cm. de diametro, unido a una cabeza muestreadora montada &l final de la tuberia de
perforacién con la que se hinca of muestreador desde la superficie.

En lafigura lil.1 se muestra el tubo Shelby de méds uso en nuestro pals.

La cabeza def tubo presenta perforaciones laterales y tisne una valvula esférica que se abre
permitiendo aliviar la presion del interior del tubo durante e muestreo. Posteriormente se
clerra para proteger la muestra de las presiones que se generan.

Antes de extraer el muestreador debe dejarse en reposo durante medio minuto para que la
muestra expanda en su interior y aumente su adherencia, después se corta la base de la
muestra girando dos vueitas el muestreador y se lleva a la superficie, donde se clasifica y
protege la muestra obtenida.

N.2.1.2 PENETRACION ESTANDAR

Mediante este método se puede investigar la consistencia de estratos cohesivos o la
compacidad refativa de suelos granulares.

Estos procedimientos se basan en la resistencia que opone el suelo al avance de un
penetrometro dindmico (se hinca a goipes).

La penetracion estandar es un procedimiento directo que proporciona resuttados muy
conflables. Este método tiene la ventaja de recupsrar muestras alteradas representativas del
suelo en cuestién, y que mediante correlaciones permite conocer la resistencia del suelo al
esfuerzo cortants, Figura I11.2.

El penetrémetro estdndar s un tubo de pared gruesa dispuesto en media cafia para faciitar
la extraccion de la muestra. La cabeza de este muestreador tiene una véivula esférica que
durante el hincado se levanta permitiendo allviar la preslon def fluido de perforacién y asclves
que se acumulan en el interior del muestreador y a! extraerio cae por peso propio impidiendo
la expulsion de la muestra por efacto del fluldo.

El penetrometro se enrosca al extremo de una columna de barras de perforacién y se hinca
medlante energla proporcionada por un martinete de 63.5 kg. de peso que caé libremente
desde una altura de 75 cm, contando el numero de golpes dados para que el muestreadar
penetre 30 cm.
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Cada 60 cm. de avance se exirae el muestreador retirandose la fraccion de suelo del interior,
lo que constituye una muestra,

Para considerar 1a falta de apoyo, fos golpes dados para la introduccién de los primeros 15
cm. no se toma en cuenta, los necesarios para que penetre los sigulentes 30 cm definen la
resistencia a la penetracién estandar. Si no se logra intreducir los 30 cm. cuando se han dado
50 golpes, la prueba se suspende y por extrapolacién se deduce &l numero de golpes N.
Cuando se opefe en suelos arenosos puede proveerse al aparato de una trampa en forma de
canastifa para |a retenclidn de muestras.

La resistencia a la penetracién estandar se plasma en un perfi dibujando el numero de
goipes dados para Incar fos 30 ¢m. intermedios a ia profundidad media de realizacién de la
prueba.

En suelos ficcionantes la prusba permite relacionar @ modo muy aproximado el valor de la
compacidad y el angulo de friccion interna. También se han elaborado grafices que
relacionan la resistencia a la penetracién estdndar con la presién vertical y la compacidad
relativa. En forma menos aproximada se estima el valor de la resistencia a la compresion
simple en las arcillas en funclén de la resistencia a la penetracion estandar.

Cuando se trata con arenas muy finas sttuadas debajo del nivel fredtico, ef valor del nimero
de golpes N dado por la prueba de penetracion resulta mayor que el que se tendria con
arena seca. Peck y Hanson proporcionan una expresion para cofregir en estos casos los
valores obtenidos por medio de la siguiente expresion:

" N'=15+0.5(N - 15) JI

La correccion anterior se recomienda unicamente cuando N es mayor de 15 golpes.

M.2.1.3 SONDEO MIXTO

El sondec mixto consiste en la utiiizacion de penetracion estdndar y tubo sheiby, este tipo
de sondeo consiste de lo siguiente.

Primeio se hinca ol muestreador de penetracién estandar, registrandose el nimero de
golpes contra la longitud hincada, se retira el muestreador, se abre y se obtiene Ia muestia, a
continuaclén se emplla con broca tricénica la peroracidn hasta la profundidad dejada,
nuevamente se hinca ef muestreador siguiendo el procedimiento mencionado anleriormente.
Se proceds a continuacion al hincado a presién de un tubo shelby de 10 cm. de didmetro y
un metro de longilud, previa ampliacion de la perforacion con broca tricénica, terminando esto
se repetird ¢ mismo procedimiento que se describlo en la primer parte, cuantas veces se
requiera hesta llegar a fa profundidad deseada.

El muestreador shelby se hinca con velocidad constante a una longitud de 15 cm. menor a
la del tubo, para dejar espacio donde alojar los azolves que pudieron haber quedado dentro
del tubo mismo.
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1H.2.1.4 POZOS A CIELO ABIERTO (PCA)

Los pozos 2 cielo abierto constituyen otra modalidad de las exploraciones directas,
consisten en una excavacién que se practica manuaimente con dimensiones suficientes para
pader elojar a un técnico en ella, frecuentemente son de 1.50 m de lado y la profundided no
va mas alld de los tres metros.

Este tipo de exploracion constituye la técnica mas satisfactoria para conocer les condiciones
del subsuelo en su estado natural, pudiéndose obseivar la disposicién de los estratos y las
condiciones del contenido de agua.

Por medio de un PCA es posible extraer muestras Inalteradas denominadas muestras
cubicas, de suelos que tengen cierta cohesion que permita iabrar el espécimen ya sea en el
fondo del pozo o en las paredes. Las muestras inatteradas deberdn protegerse contra la
pérdida excesiva de humedad con ung manta emparafinada, © con pidstico cristal
ultradeigado.

Con este tipo de exploarcién se tiene [a limitante de no poder realizar muy hondo e pozo
debido a el alto costo del trabajo, necesidad de ademes, y en caso de existir nivel fredtico este
serla dificil de controlar.

Nl.2.2 METODOS INDIRECTOS

Con estos métodos se conocen caracteristicas del perfli del subsuelo pero no brindan fas
propiedades Indice y mecanicas, debido a que con estos métodos no se trabaja en forma
directa con ol subsuelo, y solo nos proporciona una vislén general del mismo,

.2.2.41 METODOS GEOFISICOS

Con estos métodos se cubren dreas grandes y en poco tiempo se pueden determinar
variaclones en la estratigrafla del subsuelo, pero no proporcionan bases suficlentes para un
estudio de Mecéanica de Suelos, su uso esta enfocado a la Geolagla y Mineria.

2,22 METODO GEOSISMICO

Consiste en provocar una explosion en un punto determinado usando una pequefia carga

de explosivo en la zana a explorar. Se situan registradores de onda (gesdionos) separados
entre side 15 a 30 m. (Flg. I1l.3)
La funcion de los geofonos es captar 1a vibracion, que se transmite ampiificada a un
osclidégrafo central que marca varias lineas, una para cada gedfono, En funcién de las
velocidades de propagacion de jas ondas slsmicas a través de los estratos se tiene una idea
de estos asl como su profundidad.
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Se puede construir una grafica que relacione ia distancia del getfono al punto donde se
origino la perturbacion, con e tiempo que tardo en registrarse la onda en ese geéfono.

Con este método se conocen profundidades de los estratos, pero es necesario una
exploracién convencional del susio para una interpretacién més correcta de dichos
resuttados.

11.2.2.3 METODO DE RESISTIVIDAD ELECTRICA

La rasistividad eléctrica de un suelo se puede medir con cuatro electrodos Iguaimente
espaciados en la superficie y alineados; dos exteriores conectados en serie a una bateria son
los electrodos de corrients, mlentras que los Interlores se denominan de potencial y estdn
conectados a un potenciémetro que mide la diferencie de potenciel de la corriente
circulante.(Ver la figura i1.4)

La resistividad se puede calcular mediante la expresién siguiente:

'l p=2xd Vi1 i

Donde:
p = Resistividad aparente
| = Corriente proporcionada
V = Diferencia de potencial
d = Separacion entre los pasadores

Las mayores resistividades corresponden a rocas duras, sigulendo rocas suaves, gravas
etc. y tenlendo menores valores los suelos suaves saturados,

1.2.3 CONDICIONES HIDRAULICAS

Les condiciones hidraulicas pueden medirse utilizando piezémetros, estos dispusitivos son

los Instrumentos que miden la presién neutral en et suelo en un punto determinado y a una
cierta profundidad, basandose en el principio de equilibric de presiones.
La presién que haya en el agus en ol extremo inferior poroso de un tubo puede squilibrarse
con una columna de agua actuante en dicho tubo. Si el nivel de equilibrio del agua en el tubo
os lgual al nivel freético, la presion del agua en el punto medio corfesponderd a ia presién
hidrostatica. Si ahora la attura de la columna equilibrante es mayor que el nivel freatico se
tendrd una presion de exceso de la hidrostatica. Si por el contrario, la altura de la columna de
agua equilbrante es menor que e nivel fredtico, la presién del agua en ese punto serd menor
que la hidiostdtica. En estos casos la diferencla de presiones estard dada por el desnivel
observado en la columna de agua, mostrando un abatimiento piezométrico.
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#.3 PRUEBAS DE LABORATORIO

Las muestras representativas del subsuelo obtenidas durante los trabajos de exploracion se
enviardn al leboratorlo protegidas debidamente para evitar pérdidas de humedad y de
estructuracion, (en el caso de ser muestras inalteradus), con el fin de aplicates algunas
pruebas de laboratorio y obtener sus caracteristicas fisicas y mecénicas.

E! conocimiento de las principales caracteristicas flsicas y mecénicas de los suelos es de
suma importancia en el proyecto de nuestra cimentaclén, ya que proporcionan las
caracteristicas del subsuelo sobre el cual se va a cimentar.

Las pruebas de laboratorio tienen la finalidad de determinar en forma razonable la
naturaleza y las propiedades def subsuelo, dividiéndose en pruebas Indice o cualitativas y
pruebas mecénicas o cuantitativas.

Las pruebas Indice o cualitativas nos sirven para conocer las principales caracteristicas fisicas
de los suelos, en funcidn de las cuales se clasifica al Sistema Unificado de Clasificacién de
Suelos SUCS.

Las pruebas mecénicas o cualttativas proporcionan las caracteristicas de deformabilldad y

resistencia al esfuerzo cortante del suelo.

3.1 PRUEBAS INDICE

Con las pruebas Indice o5 posible determinar las refaciones volumétricas y gavimétricas de
un suelo y su clasificacion.
Con estas relaclones se definen parametros que relacionan el peso de las fases del suelo con
sus correspondientes voltimenes.
Las diferentes pruebas realizadas para el estudio de las pruebas indice del sueio son las que
se mencionan a continuacion.

.3.4.1 CONTENIDO DE AGUA

Es la relacién que resulta al dividlr & peso del agua entre ef peso de la fase séiida de una
muestra de suelo. El contenido de agua o humedad de un sueio suele expresarse como un
porcentaje y se calcula con la sigulente expresion:

(il w= Ww | Ws i

Donde:
Ww= Wm-Ws
Ww=Peso del agua
Wm=Peso de la muestra
Ws=Peso de la muestra saca
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En la siguiente tabla se indican algunos suelos y su contenido de humedad promedio.

wh% ) Suefo
19 Arena densa
40 Arcila glacial saturada
200 Arcila bentonitica
300 - 600 Arcilla compresible
1000 Arcilla slamente compresible.

Tebia 2 Contenido de agua para difetentss susios

M.3.1.2 PESO VOLUMETRICO DE LA MASA

Es el coclente del peso total de la muestra entre el volumen de la misma, sus unidades son
de peso entre volumen.

| ¥=Wm/Vm |

W.3.1.3 DENSIDAD DE SOLIDOS

Se define como la relacién entre ef peso especifico de la muestra del suelc y & peso
especifico de agua destilada a 4°c sujeta a una atmésfera de presién. La densidad de sdlidos
se obtiens con la sigulente expresién:

H ) Ss=Ws / (Wmw + Ws - Wmws) "

Donde:
Wm=Peso del matraz antes de agregar los sélidos
Wms=Pesa del matraz después de agregar los solidos
Wmws=Peso def matraz + agua + muestra
Wmw=Peso dei matraz + ague + muestra (de la curva de calibractén)
Ws=Peso del suelo seco ’

W.3.4.4 LIMITES DE CONSISTENCIA

Todos los materiales son deformables, existiendo materiales con comportamiento eidstico
{Aqueflos materiales que estando sujetos ante deformaciones tienden a recuperar su estado
original) y comportamliento plastico (propledad de un material de soportar deformaciones sin
rebote eldstico. sin variacién volumétrica apreciable, sin desmoronarse ni agrietarse).
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Se han desarrollado varios criterios para medir la plasticidad de las arcillas, pero el mas
aplicado es el de Atterberg, quien sostiene que Ja plasticidad en arcitas es una propledad que
varia en funcion del contenido de agua, y los diferentes estados del suelo se fe llaman
estados de consistencia, y a los limites entre cada estado de consistencia, Afterberg
considero los siguientes Limites de Consistencia.

ESTADO LIMWITE
Liquido
Limite Liquido
Piastico
Limite Pldstico
Semigdlido
Limite de Contraccién
Sélido

Limite liquido (LL)
Contenldo de agua de un sueio fino para ef cual se tiene una resistencia al estuerzo
cortante de 25 gr/cm2. Su valor se determina en laboratorio por medio de la copa de

Casagrande (Figura 1i1.5).

<
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Fig. .53 Copa de Casagrende.

Consiste en colocar una muestra de sueio dentro de la copa, ¥ con una leva se dan vueltas
a razon de dos golpes por segundo, cayendo la copa repentinamente contra la base de esta,
cuando se cierre la ranura en 25 golpes entonces estaremos en el limite liquido, Se
acostumbra repetir el procedimiento cuatio veces de mode que dos determinaciones sean
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mayores de 25 golpes y dos menores de 25. Se grafica el w(%) contra el numero de golpes N
(logaritmico); para encontrar & LL solo se necesta encontrar e valor correspondients para 26
golpes.

Limite plastico (LP)

Es el contenido de agua con e cual el suelo comienza a perder sus prapiedades plasticas
para pasar a un estado semisdlido. Su determinacion se Heva a cabo formando roliitos de
suelo de tres mm. de didmetro sobre un vidrio pulido. Cuando las muestras se comienzan a

agrietar estan sobre su limite plastico, que s determina obteniendo el contenido de agua de
cada rollito.

Limite de contraccion

Es el contenido de ague a partir del cual el volumen del suelo permanece constante aunque
la humedad disminuya. Este limite suele manifestarse visuaimente por un cambio de tono de
color oscuso a mas claro al irse secando en horno par espacio de 24 horas. Se determina su
volumen, peso y densidad de soildos, con estos datos se sustituyen en la expresion sigulente:

f LE % (y,,Vm) I Ws - 1/Ss j

Indice pléstico
Se denomina Indice Plastico al rango de contenidos de agua para los que un suelo se
comporta plasticamente, se obtiene con la diferencla del limite liquido y limite plastico.

L IP=LL-LP B

CARTA DE PLASTICIDAD

En base al imite liquido y el indice de plasticidad, el Doctor Casagrande comenzé a
clasificar el comportamiento de los suelos y elaboré la Carta de Plasticidad, que nos sive
para tener la informacién cuelitativa de un suelo. {Se basa en 1a nomenclatura del SUCS). La
carta de Pldsticidad y la tabla de clasificacion del SUCS se encuentran en la figura 111.€,

#.3.1.5 GRANULOMETRIA

E! analisis granulométrico de un suelo consiste en separar y clasificar por tamahos los
granos que componen a una muestra representativa de suelo. Este andlisls solo tiene sentido
efectuarlo en suelos gruesos. (Tamaho de 0.074 y 76.2 mm)
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mayores de 25 golpes y dos menares de 25. Se grafica el w(%) cantra el numero de golpes N
(logaritmico); para encontrar &t LL solo se necesita encontrar el valor cotrespondiente para 25
golpes.

Lim#fte pldstico (LF)

Es el contenido de agua con ef cual el suelo comienza a perder sus prapiedades plasticas
para pasar a un estado semisélido. Su determinacién se Heva a cabo formando folitos de
suelo de tres mm. de diametro sobre un vidrio pulido. Cuendo las muestras se comienzan &
agrietar estan sobre su limite pldstico, que se determina obteniendo el contenido de agua de
cada roliito.

Limtte de contraccion

Es el contenido de agua a partir ded cual el volumen del sueto permanece constante aunque
la humedad disminuya. Este limite susle manifestarse visuaimente por un cambio de tono de
color oscuro a mas claro al irse secando en horno por espacio de 24 horas. Se determina su
volumen, peso y densidad de sélidos, con estos datos se sustituyen en la expreslén siguiente:

[ LC %= (Y, VM) /Ws - 1/8s I

Indice piéstico
Se denomina indice Plastico al rango de contenidos de agua para los que un suelo se
comporta pldsticamente, se obtiene con la diferencia dei limite liquide y limite pldstico,

i IP= LL - LP f

CARTA DE PLASTICIDAD

En base al limite liquido y el Indice de plasticidad, el Doctor Casagrande comenz6 a
clasificar of comportamiento de los suslos y elaboré la Carta de Plasticldad, que nos sirve
para tener la informacion cualitstiva de un suelo. (Se basa en la nomenclatura del SUCS). La
carta de Plasticidad y la tabla de clasificaclon del SUCS se encuentran en la figura IL.E.

Hl.3.1.5 GRANULOMETRIA

El andlisis granulométrico de un suelo consiste en separar y clasificar por tamafios los
granos que componen a una muestra representativa de suelo. Ests andlisis solo tiens sentido
efectuarlo en suelos gruesos. (Tamafio de 0.074 y 76.2 mm)
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La medicion del tamafio de los granos de un suelo puede efectuarse de la siguiente manera:

-a3) Anélisis directo _ Se realiza en paiticulas mayores de 3" de tamafio con aparato de
precisién manual. Con este andiisis se obtiene el tamafio de ias pariculas y no una
distribucién granutométrica como en la medicion con mallas.

-b) Meadic!6n con mallas _ Consiste en ordenar en forma descendente una serie de mallas
de diferentes tamafios entre sus hilos y colocar ef suelo previamente seco y se agitarias
durante 5 minutos en un egtedor, después se pesa el suelo retenido en cada mafa, (Sin
tener perdidas de material), posteriormente se caicula el porcentaje retenldo en cada malla
con respecto al peso total de la muestra y el porcentaje que pasa respecto a dicho total. Por
utimo se grafica en escala semilogaritmica el material que pasa en peso (%) y ef didmetro de
la malla para obtener la curva de distribucién granulométrice, que nos indica en general ef
tamafio de los granos y la buena o mala graduacién de estos.

Cuando la distribucién de tamafios de un sueto tiene una gran variedad de éstos, se dice que
el suelo esta blen graduado.

En ia figura .7 se muestra una curva granulométrica de diferentes suelos de la Ciudad de
México.

A partir de la curva de distribucién granulométrica pueden obtenerse el coeficiente de de
uniformidad y el coeficients de curvatura, que son dos indicadores que caracterizan a un
suelo o que definen la graduacién de este. Se obtienen con las siguientes expresiones.

i COEFICIENTE DE UNIFORMIDAD Cu=D,; D, i

L COEFICIENTE DE CURVATURA Ccm D,/ D, D, I

Donde:
- D,, = Dldmetro que corresponde a fas particulas cuyo tamafio es mayor o igual que el
10% en peso total de las particulas de suelo.
« Dy ¥ Dy = Didmetro que corresponde a las particulas cuyo tamafio es mayor o Igual
que el 30% y 60% en peso total de las particulas de suelo respectivamente.

£l coeficlents de uniformidad Cu representa la extension de 12 curva de distribucion
granulométrica, a mayor extensién de curva mayor variedad de tamafios.
Para un suelo bien graduado;
Cu>86 Para Arenas
Cu>4 Para Gravas

El coeficlents de curvatura irata de indicamos una curva granulométrica constante sin
escalones, s cumple en arenas y gravas cuando;

f<Cc<3
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M.3.1.6 RELACION DE VACiOS

g

Es el cociente de un volumen de vacios y un volumen de sdkidos, se representa por la letra

i

ox Vv /Vs

4

Su oblencidn en laboratosio se realiza aplicando fa scuacion siguiente:

e=W/Vs=(Vm-Vs)/Vs= (Wm Ss/Ws)- 1

Vm = Volumen de la muestra de suelo
Vs = Volumen de la fraccion solida
Wm = Peso de ta muestra total

Ws = Peso de la muestra de suelo seco

Ss = Densidad de soidos
100 7
23 Wl ‘
S E 4 \ ~oyl
ERCI \'O N Y
8 sl = 1
LA ¢ e
2. : fh
$3 LTS N NG,
¢ 5 ST i i

DsaDia Dio
10

A) Arena muy unif

LR}

Tamafo en mm

Curvas granulométricas de algunos suelos.
de Ciudad €

-

B) Suclo bien graduado, Pucbla, México.
C} Arxcilla del Valle de México {curva obtenida con hidrémetro),
D) Arcilla del Valle de México (curva obtenida con hidrémetro}.

ool

Meéxico.

9001

15z logatitmicsd

Figura 1.7 Curves granulométzicas de algunoe aueios

M.3.2 PRUEBAS MECANICAS

Las pruebas mecdnicas se aplican 8 los suefos para oblener sus caracteristices de
deformabiidad y resistencia al corte, obtienendose estos valores de las prusbas de

consaolidacitn y de resistencia al corte.
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1.3.2.1 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL

Se basa en Ia hipotesis en donde la disminucién de volumen que tenga tugar en un lapso de
tiempo en una muestra de suelo es dehido a la expulsién de agua provocado por un aumento
de las cargas sabre este, ademas ef proceso de cansokidacion se supone unidimensional, es
decir, que la posicion relativa de las particules séidas y &l cambio de volumen del sueio se
debe al movimiento de las particulas del suelo unicamente en direccién vertical.

Las prusbas de consolidacién sirven para determinar la velocidad y magnitud de los
cambios volumétricos del suelo. Para ello se requieren muestras inatterades de 7 a 10 cm de
didmetro y de 1.0 a 2.5 cm de altura. La prueba puede levarse a cabo en un consolidémetro
de anillo fijo o en uno de anillo flotante (ef de mayor uso en la actualidad). Figura liL.8.

La muestra se coloca en ol interlor de un anillo metalico cerrado donde queda confinada
iateraimente. E! anilo se coloca entre dos piedres porosas circulares de didmetro menor que
el didmetro interior del aniio, &l conjunto se coloca dentro de la cazuela del consolidémetro.
Se comienza a aplicar carga axial a i{a muestra, que se reparte uniformemente en toda su
area con el dispositivo integrado por la esfera metdlica y la placa colocada sobie la piedra
porosa superior. Como resultado de la aplicacién de carga el agua tiende a salir de la muestra
a través de las pledras porosas. Las deformaciones del suelo se miden con un extensémetro
montado en el marco de carga mdvil y conectado a la cazuela fija. Las cargas se van
incrementando, permitiendo que cada incremento se desairolle por un lapso suficiente para
que la velocidad de deformacion se reduzca practicamente a cero.

En cada incremento de carge se toman lecturas del extensémetro para conocer la
deformacion experimentada por la muestra a diferentes tiempos. Con los valores de estas
lecturas se dibujan las curvas de cansalidacién correspondientes a cada incremento de carga
aplicado, graficAndose en o eje de las abscisas los valores de tlempos transcurridos
(logaritmicos) y en eje de las ordenadas las lecturas del extensémetro. (escala natural)

Para cada incremento de carga aplicado se tiene un valor de ia refacién de vaclos y otro de
la presién correspondiente actuante sobre la muestra. Asi, una vez aplicado todos los
incrementos de carga necesarios se tendrén valores para gréficer las curvas lamadas de
compresiblidad. (Ver grafica 1)

—— e

A

: Grafica 1 Curva tipica de la prusba de compresibitidad
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La carga correspondiente al punto donde se nota un quiebre en la curva se kama carga de
preconsolidacion Pc y equivale a la pfesidn méaxima que el suelo a soportado. A la zquierda
de Pc corresponde la rama de recompresion, y a la derecha de Pc se le lama rama virgen. E|
punto A es el punto que correspande a la maxima presion sobre ia muestra, a partir de este
punto comlenza la etapa de descarga que consiste en It refirando cargas para que la
velocidad de deformacién tienda a cero, a esta etapa se le conoce como rama de descarga
{Comprendido del punto A al punto B).

M.3.2.2 RESISTENCIA AL CORTE
La resistencia al esfuerzo cortante de los suelos se basa en la ecuacién de Coulomb y se

basa en los pardmetros del suelo como son ia cohesidn y Ia friccidn Interna, dicha ecuacién
queda de la siguiente manera:

i S=C+c'tué |

Sabemos que: o'=a,,, -U

Donde:
S = Resistencla al esfuerzo cortante dei suelo
C = Cohesiodn del suelo
o' = Presion efectiva
u = Presién de poro
¢ = Angulo de friccién Interna del suelo

En la ecuacién anterlor, para conocer ¢ y C es necesario realizar pruebas a muestras de
suelo de 3.5 a 7.00 cm. de didmetro y de 9 a 20 cm. de alto. .
Algunas de las pruebas para obtener dichos parametros se describen a continuacion:

4.3.2.3 PRUEBA DE COMPRESION SIMPLE

Esta prueba solo puede efectuarse en suelos que tengan una cierta cohesién que permita
of labrado de muestras. La prueba se reallza apiicendo un esfuerza axlal a un espécimen,
practicamente saolo existe la etapa de carge, que conduce el suelo a ia falla,

Sl se hace por esfuerzo controlado, se aplica carga axlal a la probeta, Incrementdndose
gradualmente hasta que falle, obteniéndose fa deformacion ocurrida con cada incremento de
carga,
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Si se resliza por deformacidn controlada, ia muestra estard sujeta a una velocidad de
deformacion especificada y se obtendrd la carga que resiste la probeta en un intervalo de
tiempo determinado y la deformacion total.

Esta prueba se realiza con el aparato similar a ia figura HIl.9.

W.3.2.4 PRUEBAS TRIAXIALES

Las pruebas de compresion triaxial se realizan en camaras tiaxiales con el proposito de
determinar las caracteristicas de esfuerzo deformacion y resistencia de los suelos sujetos a
esfuerzos cortantes producidos cuando varian los esfuerzos principales que actiian sobfe un
espécimen ciindrico del suelo que se trete. En los tipos mas usuales del aparato de prueba,
dos de los esfuerzos principales se producen por presion de agua que rodea al espécimen y
por lo tanto son Iguales, (Figuras 111,10y IiL14)

En general las pruebas triaxiales se evan a cabo en dos etapas, en ia primera se somete a
la muestra a la presion de camara (oc) y puede o no pemitirse el drengje de la muestra,
abtiendo o cerrando la valvula de safida dei agua de la cAmara, en la segunda etapa la
muestra se somete a esfuerzos cortantes aplicando presign vanable a través de un vasiago,
ejerciéndose asl esfuerzos principales que no son iguales entre si. En esta segunda etapa
tembién puede o no permitirse el drenaje, aunque esto solo se justifica si la primera etapa fue
drenade, en caso contrario no tiene objeto drenar durante la segunda etapa.

.3.24.1 PRUEBA RAPIDA (NO CONSOLIDADA - NO DRENADA} UU

Esta prueba se lleva a cabo con la véalvula de drenaje cerrada en ambas efapas por lo que
en ningtin momento la muestra de suelo puede consolidarse. Durante la primera etapa la
muestra se sujeia a la presion hidrostatica del agua de la camara e inmediatamente et suelo
se lieva a la falla con la aplicacion rapida de la carga axial, completdndose en elio la segunda
etapa de la prueba.

En esta prueba los esfuerzos efectivos al igual que su distribucién no se determinan con
exactitud.

11.3.2.4.2 PRUEBA LENTA (CONSOLIDADA DRENADA) CD

Los esfuerzos aplicados en esta prueba son efectivos. En la primera etapa se sujeta al suelo
a una presién hidrostatica (oc), permaneciendo la valvula de drenaje ablerta y dejando
trunscuinr ef tiempo necesaiio para que la muestra se consolide bajo la presion actuante.
Cuando ¢ equilibrio estdtico interno se haya restablecldo, todas las fuerzas exteriores las
tomaran las particulas solidas del suelo, es decir que se producen esfuerzos efectivos, en
tanto que las presiones neutrales en ol agua corresponden a la condlcion hidrostatica.
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En la segunda etapa se comienza a aplicar carga axial incrementéndose gradualmente hasta
que la muestra falle, Cada Incremento se mantiene & tlempo necesario para que las
presiones en ef agua en exceso de la hidrostatica se disipen completamente.

¥.3.24.3 PRUEBA RAPIDA CONSOLIDADA (CONSOLIDADA NO DRENADA) CU

Durante la primera etapa la muestra se consolida, en primer termino, por efecto de la
presion hidrostatica, manteniendo ia véivula de drengje abierta, hasta que el esfuerzo oc
llegue a ser efectivo actuando sobre las particulas sélidas del suelo. A continuacion se hace
faltar la muestra con un rapido incremento de carga axial, de modo que no haya lugar a un
camblo de volumen, No debe permitirse ninguna consolidacién adicional durante la aplicacion
de la carga axial, por lo que la véivula de drenaje debe cerrarse, aungue una vez cerfada la
vélvula de salida del agua de las pledras porosas a la bureta la carga axial puede ser aplicada
a una velocidad cualquiera, dicha velocidad si influye en la resistencia del suelo pese a no
existir ya drenaje.

Por medio de las pruebas anteriores se obtienen datos para estimar las caracteristicas de
deformabilidad y resistencia al esfuerzo cortante del suejo.

Dependiendo del tipo de prueba, los datos a estimarse pueden variar, ademas de influir
también e suelo a probar (Suelo normaimente consolidado, preconsolidado, parcial o
totalmente saturado, etc.).

#.4 CARACTERISTICAS ESTRATIGRAFICAS, FISICAS Y MECANICAS DEL
SUBSUELO EN EL SITIO DEL PROYECTO

En este apartado se resumen los resultados de las exploraciones y muestreos del sitio
donde se proyecta la ampliacién del Palacio Municipal, asl como la ublcacién de los sondeos
realizados (Fig. l1L.12).

El estudio de Mecanica de Suelos incluyd varies etapas, se revisaron estudios anteriores
reallzados en la zona asl como las exploraclones en el sitlo del proyecto, de tal forma que se
determin6 que ef subsuefo se encuentra en una 20na con caractetisticas similases a la zona
de transicién, donde las formaclones geolégicas y superfictales son principalmente de origen
aluvial y lacustre con intercalaciones de materiales de origen volcanico ( arenas, pémez y
vidrio volcanico), donde ia estratigrafia varia fuertemente de un sitio a otro,

Los resutados de los estudios realizados en el siio del proyecto se mencionan a
continuacion.

41



M4.1 EXPLORACION

Por ansalogla se aplicd a la construccién proyectada la regiamentacion valida para la zona
de transicion (zona ) de la Zonificacién Geotécnica del D.F., de acuerdo con dicho
reglamento la edificacion por sus dimensiones en pianta, debe clasificarse entre las
construcciones pesadas y extensas. (Requisitos minimos para la investigacién del subsusio,
inciso b de las NTC Disefio de Cimentaciones). Para este tipo de edificacién con aprox. 240
m. de perimetro ubicado en la zona I, o Reglamento de Construcclones del Distrito Federal
exige por lo menos tres sondeos, por lo tanto se realizaron tres sondeos a 20.00 m de
profundidad. (Investigacién del subsueio seccién 2.2 inciso b de las NTC para ef Disefio de
Cimentaciones).

Los sondeos tuvieron como objetivo determinar ef perfil estratigréfico y les caracterlsticas
mecanicas det subsuelo y sus variaciones dentro del predio. Los sondeos fueron de tipo
mixto, donde se extrajeron muestras inalteradas de los estratos mas blandos con tubo sheiby,
y en los tramos donde no se extrajeron muestras Inalteradas, se llevaron a cabo pruebas de
penetracién estandar.

Por otra paite, se levaron a cabo tres pozos a cielo abierto para observar las caracteristicas
de la cimentacién del patacio actual con profundidades respectivas de 2.0, 060y 1.10 m.
respectivamente, de lo que se observé lo siguiente.

PCA-1

Debajo del muro de carga de la construccién del Palacio existente, de aproximadamente
siete metros de altura y constituido por tabique rojo, se encontré una trabe de concreto de 50
cm. de perafte que descansa sobre una capa de 60 cm de pledra braza (cantera rosa), y
debajo de estos materiales se encontré a 1.25 metros de profundidad ei suelo natural
constituido por un limo arcllioso gris oscuro.

PCA-2

La reakzacion del PCA-2 tuvo que suspenderse debido a interferencia con el uso det
Palaclo Municlpal existente

PCA-3

En esta zona el muro de carga, esta constituido por mampasterla de cantera rosa y por
trabes de concreto horizontales localizadas a diferentes atturas, Debajo del muro se encontré
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una trabe de concreto probablemente simple de 85 cm de peralte que descansa sobre une
capa de 15 cm de fragmentos de tablgue rojo.

Debajo de estos materiales se encontré 8 un metro de profundidad el suelo naturel
constituldo por un limo arcilloso oscuro.

#.4.2 EVALUACION DE LAS CONDICIONES PIEZOMETRICAS

Se midio la profundidad del nivel de agua en las perforaciones durante y después de los
trabajos de exploracién, por medio de una sonda plezosiéctrica,
Las mediciones del nivel de! agua que se realkzaron en las tres perforaciones dieron los
resuttados siguientes:;

18 Junio de 1991 | 29 de Junio de 1891
S 420m 6.50 m
s\ 500 m 1275 m
s 16.70m 15.20m

Las lecturas anteriores musstran que el nivel fredtico se encuentra a una profundidad dei
orden de 16.00 metros. Las lecturas mas superficiales corresponden probablemente al agua
de perforacién que no ha sido absorbida todavia por &f subsueio.

H.4.3 PRUEBAS DE LABORATORIO

Todas las muestras representativas det subsuelo que se obltuvieron de la exploraciéon fueron
clasificadas de acuerdo con el Sistema de Clasificacién de Suelos (SUCS), ademas de
reafizaries las siguientes pruebas,

-Clasificacion visual y al tacto en humedo y en seco

-Contenido de agua

-Granulometria por mallas

-Limites de consistencia

-Densidad de solidos

-Peso volumétrico

-Consofidacion unidimensional

-Compresion axial no confinada

-Pruebas de resistencia de tipo triaxial no consalidedo-no drenado UU

Los resultados de las pruebas anteriores se resumen en las gréficas que se encuentran al
final de este capitulo.
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M.4.3.1 LWITES DE CONSISTENCIA

Los limites de consistencia de las diversas muestras que se analzaron se resumen en las
gréfica2, 3y 4.

M.4.3.2 PERFIL ESTRATIGRAFICO

El perfit esiratigrafico del subsuelo en los lugares de los sondeos se muestran en las
grdficas 5,6y 7.
La descripcion detaliada del perfil estratigrafico de cada uno de los sondeos que se realizaron
se describen a continuacion,

SM-1

PROFUNDIDAD DESCRIPCION

0.00 - 1.00 Se encuentran materiales de refleno, principaeimente gravas y arenas,
asi como desechos de construccién.

1.00-5.50 Limos arcillosos con contenido de agua detl orden de un 40% y una
resistencia a la penetracién estandar de 20 golpes. Segun el SUCS se
puede clasificar como un suelo MC-L (Limo arciloso de baja
compresibilidad).

5.50 - 6.00 Lente de arena con un contenido de agua del 40% y un indice a le
penetracion estdnder de menos de 10 golpes.

6.00-7.50 Limo arciloso con un contenldo de agua igual a w=30% . En este
tramo de sondeo no se registro resistencia a la penetracién esténdar,
ya que se avanzd con broca tricénica. Conforme al SUCS se clasifica
al suelo como un MC-L (Limo arcilioso de baja compresiblidad).

7.50-8.50 Lente de arena con un contenido de agua igual a w=23% y una
resistencia a la penetracion estdndar de 30 golpes.

8.50- 14,50 Limo arciloso con un contenido de agua Igual a w=25% y un Indice
de resistencia a la penetracion estdndar de mas de 50 golpes. Se
puede clasificar el suelo como un MC-L..

14.50 - 15.00 Lente de arena con un contenido de agua igual a w=23% y una

resistencia a la penetracion estandar de mas de 50 golpes.
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15.00-17.25

17.25-17.85

17.85-21.00

SM-2
PROFUNDIDAD

0.00-1.00

1.00-4.90

4.90-5.50

5.50 - 8.00

8.00-10.00

10.00- 13.90

Limo arcliioso con un contenido de agua Igual a8 w=25% vy un indice
de resistencia a la penetracién estdndar de méas de 50 golpes. Se
puede clasificar el suelo como un MC-L (Limo arcioso de muy baja
compresibidad).

Lente de arena con un contenido de agua igual 8 w=20%, en este
tramo seé avanzo con broca tricénica, no registrandose por lo tanto su
resistencia a la penetracion estandar.

Limo arcillose con un contenido de agua igual a w=18% y un Indice a
la penetracién estdndar que no se encuentra registrado, pero por la
simifitud de los materiales que le sobreyacen es de esperarse que este
tramo se tenga una resistencla mayor de 50 golpes. Se puede
clasificar este tipo de suelo conforme al SUCS como limo arcilloso de
muy baja compresibilidad, (MC-L)

DESCRIPCION

Depositos de refleno principalmente gravas y arenas, asi como partes
de construccion.

Limo arcilloso con contenido de agua promedio de w=40%, su indice
de resistencia la penetracion estdndar es del orden de 20 y 25 golpes.
Se puede clasificar como un MC-L.

Lente de arena fina con un contenldo de agua Igual a w=20% y una
baja resistencia a la penetracién estandar.

Limo arcifloso con un contenido de agua igual a w=23% y una baja
capacidad de resistencia a la penetracién estdndar, se clasifican estos
materiales como MC.

Lente de arena fina con un contenido de agua igual 8 w=22% y una
alta resistencia a la penetracién estandar.

Limo arcioso con un contenido de agua Igual a w=20%. Este estrato

presenta una alia resistencia a la penetracion estdndar (mas de 50
golpes), se considera un estrato bastante resistente. Conforme al
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13.90 - 14.80

14.80- 16.10

16.10 - 17.50

17.50 - 20.00

&M-3
PROFUNDIDAD

0.00-1.00

1.00-4.50

4.50-5.50
§.50-7.00
7.00-8.00

8.00-10.60

SLCS se puede clasificar como un suelo MC-L (Limo arcilioso de muy
bajo compresibiidad).

Lente de arena fina con un contenido de agua lgual a w=20% y una
resisiencia a la penetracion estandar de mas de 50 golpes.

Limos con un contenido de agua w=22% y buena capacidad de
resistencia a la penefracién estdndar (Mayor de 50 golpes). Se
" clasifica como un M-L (Limo de baja compresibilidad).

L_ente de arena fina con un contenido de agua igual a w=18% y una
muy buena resistencia a la penetraclén estdndar.

Limo arenoso con una afta resistencia a la penetracién estdndar
(mayor de 50 goipes) y un contenido de agua igual a w=30%, se le
puede clasificar como un suelo tipo MS-L (Limo arenoso de muy baja
compresibilidad).

DESCRIPCION

Material de refleno, incluye arenas, gravas y restos de construccion,
asi como suelos orgénicos.

Limo arcitfoso con contenido de agua igual a w=30%, con una buena
resistencla a la penetracién estdndar, del orden de 40 golpes, se
clasifica como un fimo arciloso de baja compresibiidad (MC-L).

Lente de arena con un w=20% y una buena resistencia a la
penetracién estandar.

Limo con un contenido de agua igual a w=30%, presenta una baja
resistencia a la penetracién estandar.

Lente de arena con un contenido de agua igual a w=23% y una baja
tesistencia a la penetracién estandar.

Limo arenoso con un contenido de agua igual a w=25%. Su Indice a

la penetracién estandar es bajo en el tramo de 8.00 a 9.00 m, peio es
bastante resistente apartir de ios 9.00 metros (mayor de 50 golpes).

46



10.60 - 16.10 Arenas compacies con pequefies intercalaciones de limos, su
contenido de agua es del orden de w=20% Yy una resistencia a la
penetracién estéandar de mas de 50 golpes.

16.10-17.50 Limos con contenido de agua igual a w=20% y una alta capacidad a la

penetracién estandar, (es mayor de 50 golpes). Se pueds clasificar
este suelo como un ML (Limo de baja compresibiidad).

M.4.3.3 PRUEBAS DE CONSOLIDACION

Los resultados de las pruebas de consolidacion se encuentran en las graficas By 9.

PALACIO MUNICIPAL
20 050 2575 m
B rcaq PCA-!? poA DR
600
AMPLIACION
AL PALACIO MUNICIPAL
NORTE
................. 2000 ... gy
! ® 800
000 ™2 @ ................
: 600!
’ T
B POZO ACIELO ABEERTO (PCA)
Acol: metros
@ SONDEO MIXTO (SM) Escala:Sin escata

Figura (1112 Localtzacion de los sondeos,
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CAPITULO IV

INGENIERIA DE CIMENTACIONES

El objetivo fundamental de las Cimentaciones es la de conformar una parte estructural de
transicién entre fa superestructura y el terreno en donde se apoya, transmitiendo a este de
una manera adecuada y segura los esfuerzos generados pos la accién de cargas externas,
Incluyendo en estos el peso proplo de la cimentacién.

En e enfoque de disefio de la Ingenieria de Cimentaciones a nivel geotécnico se establecen
los objetivos del proyecto y las condiclones de disefio o evaluacion de una cimentacién, en
funcion de las solicitaciones a las que estard sujeta la estructura, la estratigrafia y
propiedades del subsuelo, para evaluar la capacidad de carga del terreno, identificar los
niveles de desplante, seleccionar y proporcionar los sistemas de cimentacién, asi como
verificar su estabifidad y comportamiento ante diferentes acclones.

Para definir y proporcionar los posibles sistemas de cimentacién para el proyecto de
ampilacion al Palacio Municipal, se desarrolian en este capltulo los objetivos menclonados
anteriormente, asi como una breve descripcion de los sist de cil tacion més
utllizados en la actualidad y de las teorlas de capacidad de carga que son la base de las
Normas Técnicas Complementarias (NTC) para el Diseflo y Construccign de Cimentaciones,
ya que serdn estas las normas que se aplicardn en el proceso del cumplimiento de los
objetives mencionados en un principio def capitulo de acuerdo al Reglamento de
Construcciones de D.F.

Los tipos de cimentaciones se dividen en superficiales y profundas en funcidén de su
profundidad de desplante, los tipos de cimentacién mas usuales se describen a continuacion,
(Ver tipos de cimentaciones en fa figura IV.1).

V.1 CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Las cimentaciones superficlales son aquellas en que el nivel de desplante no es mayor que
un par de veces el ancho del cimiento. Suelen lamarias también someras o directas, ya que
los elementos verticales de la superestructura se prolongan hasta el terreno de apoyo
descansando directamente sobre el mediante el ensanchamiento de su seccién transversal
para asl reduclr ¢l esfuerzo transmitido al terreno.

Los tipos de cimentaciones superficiales se pueden clasificar en los siguientes tipos:

ZAPATAS

Se utiizan cuando se cuenta con un estiato de suelo con suficlente resistencia a la
deformacién y buena capacidad de carga. Los diferentes lipos de zapatas son los siguientes.
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Zapatas alsladas - Consisten en una losa cuadrada o rectangular que se coloca debajo de
una columna Individual con la finalidad de ejercer una presién unfforme y evitar asentamientos
excesivos. La presion que se transmite al terreno siempre debe ser menor que la capacidad
de carga admisible del mismo.

Zapetas de lindero - Cuando se presentan los problemas de no poder centrar las columnas
a la zapata, como en ios casos donde se tiene muy cerca Ia calie o lindero, se utiizan este
tipo de zapatas. Presentan ia dificultad de que la carga resulta set excéntrica al drea, por lo
que se presentan presiones mayores debido al momento flexionante ocacionada por dicha
excentricidad.

Zapetas combinadas - Este tipo de zapatas resultan cuando dos columnas se encuentran
{an cercanas que sus zapaisas aislades se uniran.

Utllizando una zapata combinada, ia resuttante de las cargas se hacen coincidir en e
centroide de la zapata, logrando con esto presiones uniformes en el terreno de apoyo.

Zapatas corrfdas - Este tipo de cimentacion se utiize generalmente bajo mutos, trabes de
cimentaclén o para unir dos 0 mds columnas cuando la capacidad del terreno abliga a tener
anchos de zapatas que se junten entre ellos. )

Su geometria consiste en un ensanchamlento del muro o trabe en toda su longitud, estan
generalmente sujetos a una carga uniforme en toda su longitud.

Zapatas de mamposterfa - Estan conformadas por pledras naturales y su empleo se
recomienda cuando la magnitud de las descargas son pequefias, y la capacidad del terreno
es alta.

Es muy recomendable & uso de una dala on la corona del muro, con el fin de proporcionar
una uniformizacion de las descargas del muro.

LOSAS DE CMENTACION

Generalmente se utiizan en estructuras donde la capacidad de carga dei subsuelo sea muy
baja, 0 el mismo sea muy deformable, por lo Que se requerird mas del 50% del drea en planta
de la estructura para transmitir los esfuerzos generados por las descargas el estrato de
apoyo. Este tipo de cimentacién puede subdividirse en dos grupos.

-Losas planas- £n este tipo de cimentacion las columnas se apoyan directamente sobre la
fosa o por medio del uso de un ensanchamiento de la columnas lamado capitet o dado, pero
sin que existan elementos estructurales de unién entre estos.

-Losa con retfcula de vigas o contratrabes- Su empleo es muy recomendable cuando se

requiere proporcionar una mayor rigidez a la cimentacién. Conslstas basicamente de una losa
colada monoliticamente a vigas y/o contratrabes de rigidizacion.
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CAJON DE CBMENTACION

En ocaciones cuando los claros entre columnas son cortos, las caigas excesivas, y la
capacidad de carga del suelo beja , es recomendable la construccin de cajones de
cimentacion.

Al construlr un cajon de cimentacién se libera al terreno de la carga por la excavacion, de
tal manera que permita aprovechar el peso del suelo excavando para compensario total o
perciaimente con el peso de la cimentacién, de esta manera se estaré aliviando con esto la
presion neta en la superficie de contacto de la estructura con el suelo.

CASCARONES

Este tipo de cimentacién es une modafidad de !a losa de cimentacion con reticula de vigas.

Presenta algunas ventajas sobfe la losa ya que es menor &l consumo de material, por fo que
genera menos peso propio de la cimentacion, ademas produce mayor rigidez.
Sin embargo su uso no es muy comun debido a ia dificuitad para adoptar el tipo de sistema
constructivo; esto es por la forma cilindrica que hay que darle 8 la superficie de la excavacién
y a la habiltacién del terreno curvo. Estas dificultades se acentdan si el nivel freatico queda
por encima del nivel de la excavacion.

CIMENTACIONES COMPENSADAS

A medikia que los sueios bajo una losa de cimentacién son mes compiesibles, se hace
necesario disminuir ia magnitud de los Incrementos de esfuerzos transmitidos al subsuslo, |
con el fin de esperar minimos asentamientos producidos por la estructura. Tal reduccién de
incremento de esfuerzos se logra excavando un clerto volumen de suelo y construyendo en ef
{ugar un cajén de cimentacion.

Existen tres variantes de cimentacién compensada y son las sigulentes:

Totaimente compensadas - Son aquellas en las que ¢l peso dej edificio (estructura) es igual
al peso del volumen de suelo desalojado y por ello no transmiten incrementos de esfuerzos al
subsuelo.

Parclaimente compensadas - Llamadas asi porque ei peso de la estructura es mayor que el
peso del volumen del suelo excavado, por lo que este solo compensa parciaimente el peso
que soporta &l sueio.

Sobrecompensadas - Es el tipo de cimentacién que se presenta cuando la estructura pesa
menes que el peso del volumen de suelo excavado para la construccion de la estructura,
tendiendo generaiments a emerger la estructura.
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V.2 CMENTACIONES PROFUNDAS

En el caso gque se deba construir estructuras pesadas sobie suelo muy compresible es
necesario recurrir a las cimentaclones profundas, este tipo de cimentaciones tienen la funcién
de transmitir la carga de la estructura a estratos profundos con mayor resistencia.
Las cimentaciones profundas mas conocidas son las que a continuacién se describen.
PILAS

Son elementos estructurales colados en sito dentro de una excavacikén previamente
realizada, pueden construirse con o sin rfefuerzo, con o sin amplacién de la base
comunmente Hamada campana, y cuya funcién primordial es transmitir cargas de la

estructura a estratos mas resistentes. En este tipo de cimentacién se presentan ventajes y
desventajas como las que se Indican a continuacion.

-Vantajas

-Se reduce el tempo de construccién debido e que tos trabajos de campo pueden iniciarse
inmediatamente.

-Se puede perforar a través de gravas y pequefias piedras que podrian causar desviaciones
en su verticalidad en comparacion a los pilotes.

-Una pila sustituye a varios piotes y elimina la necesidad de dados.

-Se evita el ruido de los martinetes de incado utilizado en los piotes, asi como las vibraciones
y desplazamientos sufridos por el suelo.

Desvantajas

-Es indispensable una buena supervision técnica durante et colado.

-La falla de una pila presenta consecuencias muy criticas.

-No todos los sueios presentan condiciones favorables para la construccién de pilas.

-Es necesario un estudio muy completo de exploracion def suelo ya que de presentarse

estratos o condiciones no previstas, se pueden presentar problemas constructivos que
retrasarfan la abra con ef consecuente aumento de costo de la misma.

51



-Se pueden presentar desplazamientos del concreto fresco por colapso de las peredes o
celdes.

Les plles se componen de fuste y/o campana, o ddémetro minimo recomendedo para el
fuste es de 80 cm, y el didmetro méximo especificado para una campana es de tres veces el
fuste. La campana no requlere armado cuando esta no és mayor de 1.5 veces ef didmetro del
fuste, en caso contrario es necesasio que Beven ammado en la parte inferior, con ef fin de
distribuir uniformemente los esfuerzos generados por la carga que transmite &l subsuelo
dicha pila. La campana forma un dnguio minimo de 45° con ia horizontal.

En el caso de que tenga do una pila, deberd fenerse especial atencién en que et
concieto pueda flulr entre el refuerzo y lene toda la campana sin dejar huecos, esto se logra
con ef revenimiento adecuado.

PILOTES

Son elementos estructurales que se Introducen en el terreno para transmitir la carga de ia
superestructura a un estrato de apoyo més resistente.
8Su seccién transversal es muy pequefia comparada con su longitud, su utiizacién es
recomendabie cuando se tiene muy baja capacidad de carge y cuando se tienen requisitos
muy estrictos de esentamientos permisibies o cuando la estructura deba construirse en un
sitio cubierto por agua.
Los pliotes pueden ciasificarse atendiendo a ios sigulentes factores.

POR LOS MATERIALES EN SU FABRICACION

-Madera - Cuya seccién por lo generel es circular, su utizacién no es muy recomendable,
debido a la poca durabilidad del material,

-Acero - Son de secciones tubulares o en "H”, en estos piotes se faciita el incado debido a
SU poco peso y al ofecto de cuchia de sus paredes, sin embargo, necesitan de una pelicula
anticofrosive.

~Concreto reforzado - Su seccion es por lo general cuadrado o circulas, con este material se
gerantize una mayor durablidad.

POR PROCEDIMEENTO CONSTRUICTIVO

~Prefabricados - Este tipo de piliotes presentsn ia ventaja de haber recibido st momento de
le hince una especie de cerga dindmice Que nos esegura una cepecided de carga minime.



Presentan la desventaja de generar desplazamiento del suelo al momento dei hincado,
provocando alteraciones de este en sus propledades mecdnices.

Sus caracteristicas estructurales pueden estar determinados por los esfuerzos producidos
durante las condiciones de transports, hincado e izado dei mismo y no a los que recibe una
vez colocado.

-Fabricados en al sitio - Requieren de una excavacion previa y presentan algunas de las
dificutades mencionadas peara las plas,

POR SU TIPO DE APOYO

-Dea punta - Cuando ef pilote desarmolia resistencia por apoyo directo del extremo del pilote a
un estrato resistents, transmitiendo de esta forma la carga a dicho apoyo. Este tipo de pilote
presenta la desventaja de hacer que los edificios sobresalgan de la superficie del terreno
cuando existen asentamientos alrededor de el, produciendo grandes dafios a las
construcciones vecinas, pavimentos e instalaciones enterredas, ademas de poderse
presentar problemas de licuacién de arenas y triccién negativa.

-Pllote de controf - Son piliotes apoyados de punta, penetran Hibremente a través de la
cimentacitn y reciben su carga en las cabezas por medio de mecanismos que la mantienen
de una magnitud constante y controlan los hundimientos diferenciales en la subestructura.
Requieren de un mantenimiento constante que suele ser caro.

~Pliote por friccién - Aquellos pilotes que transmiten ta mayor parte de sus cargas a través
de su superficle {ateral a estratos de baja capacidad de carga, esto es por la adherencia o

friccién con ef suelo.

Para este tipo de pllotes es recomendable que exista bajo la punta del pliote un estrato
resistente.

RESPECTO A SU DIRECCION
-Verticales - Uthizados para carges verticales de compresién o tensidn,

-Inclinedos - Cuando existen cargas horizontales de conslderacion,

CILINDROS

Estos elementos son de seccion clrcular de concreto refarzado de un didmetro considerable .

y huecos en e centro.
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Su colocacion se realza por medio de una excavacion hesta un estrato resistente, se puede
colocar una cuchia de acera en su parte Inferior con o que faciita su penetracién en et
terreno. Su uso es poco frecuente debido a su alto costo.

V.3 CAPACIDAD DE CARGA

La capacidad de carga de una cimentacion, es la maxima presién que puede transmitir una
estructura al terreno de apoya sin que ocurra falia en corte y no se produzcan asentamientos
considerabies que afacten a la estructura; en base a esto podemos identificar dos tipos de
capacidad de carga.

1) Capackiad de carga ultima - Es )a presion transmitida el suelo hasta que este falla.

2) Capackiad de carga admisible - Es la presion que se transmite al suefo sin que este
falle, se obtiene al dividir la capacidad de carga Utima por un factor de seguridad.

Para ol calculo de capacidad de carga se utiizan en nuestro pals las Normas Técnicas
Complementiarias para e Disefio y Construccion de cimentaciones del Regiamento de
Construcciones dei Distrito Federal, los cuales se basan en las teorlas de capacidad de carga
que se mencionan a continuacion.

1v.3.4 SOLUCION DE PRANDTL

En 1920 PRANDTL estudio e problema de {a Identacibn de un medio semi-infinito,
homogéneo, isétropo y rigido-plastico perfecto, por un elemento de longitud infinita, de base
plana, considerando que el contacto entre e elemento y of medio era practicaments liso,
propuso el mecansmo de {alla que se muestra en la siguiente figura:

Figura (V.2 Solucidn de Prandt

Su teoria trata de calcular la méxima presién que se le puede dar al slemento tigido sin que
penelre en el medio semkinfinito; a este valor particular de la presidn se le denomina "carga
limita”,



En base que los esfuerzos nommales horizontales a lo largo de AC y BD, inducidos por la
presién dei slemento son de compresion, se deduce que para tener un estado de fasia
incipiente en 1a vecindad de dichas superficies se requerird que el esfuerzo de compresién
mencionado deberd tener un velor de 2¢, (Condicién andloga a la que se tiene en una prueba
de compresién simple, donde ia resisiencia es qu=2c).

Considerando que la regidn ABH se incrusta como cuerpo rigido, Prandtl asocio con esto un
mecanismo clnemadtico de falia inciplente,

La antetrior soluclén es la base de todas las teorlas de capacidad de carga que se han
desamolado en Mecénica de Suelos.

v.3.2 TEORIA DE TERZAGHI

La teoria cubre of caso mds general de suelos con coheslon y friccion, es la teorla mas

usada para el calculo de capacidad de carga, especiaimente en et caso de cimentaciones
supeficiales.
Terzaghi desprecio la resistencia al esfuerzo cortante arriba dei nivel de desplante del
cimlento, considerandola solo de dicho nivel hacle abajo. El terreno sobre la base del
cimiento se supone que stlo produce un efecto que puede repiesentarse por una sobrecarga
actuante en un piano horizontal que pase por ia base dei ¢cimlento, Figura V.3

BB

Figuras V.3 Equivalencia de: suelo sobre el nivel de

Pk de un con una sob g8 dabido 8 8U peso

Terzaghl propuso &l mecanismo de falla para un cimiento paco profundo, de longitud Infinkta
normel al plano del papel, en la que el mecanismo de talia es el desplazamiento del suelo
sigulendo la traysctorla marcada dei segmento C-E y C-E', en donde la penetracién del
cimiento en el terreno s6lo sera posible si se vencen las fuerzes resistentes que se oponen a
dicha penetracién. Figura V.4,

Despuds de desarrolios aigebralcos, Terzaghl obtuvo la ecuacién que permite calcular la
capacidad uitima de un cimiento superficial para una falla general, es decir, aquefia cuando se
desarroflan superficles de falla hasta los puntos E y E'. Dicha scuacién &5 la sigulente;

f qc=c Nc + y DING +0.5 y B Ny ]l
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Donde qc es la capacidad de carga Uttima del cimlento y Nc Ng y Ny dependen de valor de ¢
(angulo de friccion interna del suelo) y se denominan FACTORES DE CAPACIDAD DE
CARGA debidos a la coheslén, sobiecarga y peso del suelo respectivaments y que Terzagh!

los presenta en forma gréfica como se obsefva en la grafica 1.
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Grifics 1 Factores de capecided de carga pars la apiicacion de la teotia de Terzaghl.

Para una falla local, es decir cuando la superficie de falla no llega hasta los puntos E y E', se
calculan los factores de capacidad de carga representados por N'c, N'q y NYy. Esto por lo

general se da en materiales arenosos suettos y arcillas.

Para la falla local Terzaghl efecta a c y ¢ por un factor de 2/3, obteniendo la sigulente

expresion.

i qc= 2/3 cN'c + yDIN'G + 0.5y8 Ny




Para zapatas cuadradas o circulares con carga vertical y sin excentricidad Terzaghi propone
las sigulentes ecuaciones:

Para Zapatas Cuadradas:

{t qom 1.3 ¢ Nc + 7D Ng + 0.4 y B Ny i
Para Zapates Circulares;

|[ qc=1.3¢Ne + yDI Ng+ 0.6 y R Ny "

IV.3.3 TEORIA DE SKEMPTON

Terzaghi en su teoria apicade a suelos puramente cohesivos no toma en cuenta para fijar el
valor de Nc la profundidad de desplante dei cimiento en e estrato de apoyo D. Skempton
encontra que ef valor de Nc flega a ser constante a cierta profundidad de desplante. Fig. IV.5

. Figura V.5 infl la de la profundided de deep en ef vakr da Nc en suelos puraments cohasivos

Skempton propone adoptar una capacidad de carga en suelos puramente cohesivos con una
expresion andloga a la de Terzaghi.

" qc=cNc+yDf 7{

Nc varia de acuerdo a la relacion de la profundidad de entrada del cimiento en suelo
resistente y ol ancho dei cimlento (D / B), e cual se puede obtener de la grdfica 2.

-
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Figura IV.6  Distincion entre D y Df pora epiicar la teofle de Skempion
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En caso de sueios heterogéneos estratificados y D1 representa la presién vertical del suelo at
nivel de desplante y debera calcularse tomando en cuenta los diferentes espesores de
estratos con sus respectivos pesos especificos.
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QGrifice 2 Valores da Nc pam aplicar la teoris de Skempton.

iv.3.4 TEORIA DE MEYERHOF

En le teoria de Terzaghi no se toman en cuenta esfuerzos cortantes desamollados en el
suelo arriba del nivet de desplante de! cimlento; ol suelo arriba del plano de apoyo det cimiento
se toma en cuenta solamente como una sobrecarga periectamente flexible pero ne como un
medlo a través dei cual puedan propagarse superficles de desizamlento o en el cual puedan
desarroliarse resistencias al esfuerzo cortante.

La teorla de Meyerhof, para el caso de cimientos largos se supone que la superficle de
deslzamiento con la que falla el cimiento tiene la forma que se muestra en fa figura IV.7.

La expresion a la que llega Meyerhof para cimientos largos es ia siguiente:

'l qo= ¢ Nc + yDi Ng +0.5 7 B Ny )i

Los factores de capacided de carga se obtienen de la grafica 3, o en su caso los
propuestos por Prandt, que 6 calculan con las sigulentes expresiones:
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Ng=o* 9¢ g2 45+ ¢/2)
Ncs(Ng -1)Ctg ¢
M= (Ng-1)tg (1.4 9)
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Figura [V.7 Mecanismo de falla propuesto por Meyerhol

CMIENTOS SUPERFICIALES CON CARGA EXCENTRICA

En el caso de que la carga sea excéntrica, actuando a una distancia "e" def eje longttudinal
del cimiento, Meyerhof propone aplicar las férmulas para cimientos con carga axial,
modificando o ancho del elemento de cimentaclén al valor B'= B.2e, Lo anterior equivale
esencialmente a congiderar la carga concentrada en un ancho menor que el real, y que una
faja del cimiento de ancho 2e no contribuye a la capacidad de carga.

El ancho B' debe usarse en las ecuaciones donde interviene B.

CMIENTOS SUPERFICIALES QUE SOPORTAN CARGAS INCLINADAS
Este tipo de cimlentos soportardn cargas inclinadas con un angulo « con la vertical,

Meyerhof propone estimar la componente vertical de la capacidad de carga con base en los
sigulentes factores de inclinacién dados por io sigulente:

lc=Iq= (1- « / 902
b= (1- a/9)?

Con los factores anteriores se multiplica a los factores de capacidad de carga para obtener la
capacidad reducida dei cimiento.
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En general la componente vertical de ia capacidad de carga de un cimiento superficial con
cargas excéntricas e Inclinadas puede escribirse como:

B ac= Q/B'L'= de Ic ¢ Nc + dq iq YD Nq + dy by 0.5y B' Ny I
Donde:
dom 14 0.2 ( NeYSD/B
dg=dy=1 para ¢=0
daudy= 1 + 0.1 (N$)°S D/B para ¢ > 10°
1000 >
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LARGO (D <8) va i
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3 ¢ 4 4'/ LA
"} /// l/
4] d 7 e A
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g i ya 27 7 T
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Grifica 3 Faclores do capacidad da caige pars splicas le teord de Meyeihol
CAPACIDAD DE CARGA PARA PILOTES O PILAS APOYADOS POR PUNTA

La capacidad de carga por punta de un pilote o pila aislado es expresada por Meyerhof por
medio de la sigulents expresién:
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( qciA=c N'c+yD N'g 1

Donde:
D= Profundidad a la que se encuentra el estrato resistents de apoyo.
C = Cohesién del estrato
N'c y N'q = Factores de capacidad de carga que se obtienen de la gréfica 3.
A= Area de la pila o pilote.

El pilote o pila, en condiciones dptimas deberd penetrar al estrato duro o resistente una
profundidad D', la cual se puede estimar con la sigulente expresion.

r D'=4B tg (4544 2) |

Cuando ei pilote no penetra en ol estrato resistente ol valor dado por la ecuacién anterior,
Meyerhof recomienda interpolar inealmente ios factores de capacidad entre N'c y N'q de la
grafica de los factores de carga y los correspondientes a las cimentaciones superficiales que
deben regirsi D'=0.

V.4 ESTADOS DE ESFUERZOS EN LA MASA DE SUELO

La Mecdnica de Suelos, hasta la fecha no ha sido capaz de realizar una solucién
completamente satisfactoria en lo que se refiere a la distribucién de esfuerzos aplicados en I
superficle de una masa de suefo. Las teorlas que se aplican actuaiments se basan en la
Teorla de la Elasticidad.

En términos generales la presion que una estructura ejerce sobre una mesa de suelo varia
on un orden decrecients con la profundidad, de modo que es minima (del orden del 10%) a
una profundidad de aproximadamente dos veces al ancho mayor de la base de la edificacién
on cuestion.

Las teorias mas usadas para determinar los esfuerzos en la masa del suelo son las
sigulentes:

IV.4.1 TEORIA DE BOUSSINESQ

Las formulas de Boussinesq tienen su aplicacién mas frecuente en ei calculo de
asentamientos de suelos sujetos a consolidacién, en las que férmulas basadas en hipétesis
tedricas, como la elasticidad perfecta, no pueden aplicarse por distar en mucho de la realidad
del comportamiento de tos suelos en general,

Los diferentes casos de cargas que se presentan son los siguientes.

61



V.4.1.1 CARGA CONCENTRADA

L& figura que a continuacidn se muestra, representa los esfuerzos provocados en un punto
de una masa de suelo por una carga concentrada actuante "P* segun la vertical, tenlendo
coordenadas (X Y Z), r es la distancia radial de A’ al arigen O, y ¥ es el dngulo entre el vector
de poskion (R) de Ay el oje Z, tal y como se muestra en la figura iV.8.

z

Figum V.8 | de una carga

El incremento de esfuerzo vertical Aoz a una profundidad z y a una distancla horizontal r de
punto de aplicacién de la carga P se calcula mediante la expresion siguiente:

Acy= 3Pz} = .w[ 1 ]fﬂ
2x (12 + 2202 2x2® L1+ (122

Existe también un método para calcular ef esfuerzo vertical Aoz por medio dei valor Po que
se obtienen de graficas en funcitn de la relacion r/z, para sustituirlo en [a siguiente ecuacion.

o,=P Po
22

El valor de Po se obtiene de la tabla 1.

V.4.1.2 CARGA LINEAL DE LONGITUD FINITA

Para ¢ caso de una carge lineal finita uniformemente distribuida a lo largo de Y, y de p
unidades de carga por unidad de longitud, como el mostrado en la figura IV.9,
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IV.4.1.1 CARGA CONCENTRADA

La figura que a continuacion se muestra, representa los esfuerzos provocados en un punto
de una masa de suelo por una carga concenirada actuante “P* segun la vertical, tenlendo
coordenadas (X Y Z), r es la distancia radial de A' al origen O, y ‘¥ es el dngulo entre el vector
de posicién (R) de Ay el eje Z, tal y como se muestra en ia figura [V.8,

Z
Figuis V.8 Eaq de una caiga

Elincremento de esfuserzo vertical Asz a una profundidad z y a una distancia horizontal r del
punto de aplicacion de la carga P se caicula mediante la expresion siguiente:

Ac,= 3pd = 3Pt 1 ]m
2x (12 + 2287 2xz® [ 1+ (/2R

Existe también un método para calcular of esfuerzo vertical Acz por medlo dei valor Po que
se obtienen de gréfices en funcidn de a retacién r/z, para sustituirlo en la siguiente ecuacion.

o,=P Po
22

Elvalor de Po se obtiene de la tabla 1.

V.4.4.2 CARGA LINEAL DE LONGITUD FINITA

Para el caso de una carga lineal finita uniformemente distribuida a lo largo de Y, y de p
unidades de carge por unidad de longitud, como el mostrado en la figura V.9,
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P Unidades de carga
por longitud

z
Figurs V.9 Esquams de una cargs linesl de longitud finke

€l esfuerzo normal se calcula con la expresidn siguients, tomando como parametros las
relacionesdemyn.

o= Pn [ 1+ 2 ]
z2x (m2e1) (mZen2eq)iR mieneq m+q

Donde:
m=xz y n=y/z

Para simpificar la ecuacion anterior Fadum tabulé Po para diferentes valores de m y n, los
cuales se obtienen de ia grafica 4 y so apiican en la ecuacion siguisnte:

i o=P Polz 1

IV.4.1.3 CARGA UNIFORMEMENTE REPARTIDA EN UNA SUPERFICIE
RECTANGULAR

Para calcular ef esfuerzo oz, bajo la esquina de una superficle rectangular con carga
uniformemente repartida a una profundidad z, (figura 1V.10) se emplea la siguiente ecuacién:

= + angtan
(mZenZ+1) + m2n2(m2enie) (mZ+n2+1) - m2n2

4x

w (Zmn(mz-tnlﬂ)‘n m+n2+2 2mn (m’t‘-bn7+1)"2)
Lo 3
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Si el segundo miembio de la ecuacién se le denomina wo, su valor se puede tabular en
funcion de m y n para encontrar ol valor del esfuerzo oz.

Con la gréfica de Fadum (Grifica 5) se encuentra el valor de wo corfespondiente a cada
profundidad z.

€1 valor obtenido se aplica en la siguiente ecuacion.

I o2 = WwWo jl

Sin embargo no debe de olvidarse que el sistema de coordenadas base que dio ofigen a
esta gréfica es tal que el origen del drea rectangular uniformemente cargada debe colncidir
en una de sus esquinas. Si se quieren saber esfuerzos bejo otro punta, debe de procederse
haclendo las sustracciones o ediciones convenlentes al drea cargada.

h 4

Figure V.10 Carge rk ide en una

IV.4.2 ASENTAMIENTOS POR EL METODO ELASTICO

Estos métodos tienen una aplicacién muy limitada en la practica de la Mecanica de Suelos.
Una de sus apiicaciones es la de cafcular los asentamientos Instantdneos que ocutren at
actuar una carga en un suelo que pudiera cansiderarse homogéneo, elastico e isétropo. Esto
con e fin de aplicar la teorfa de le elasticidad, aunque sabemos que los suelos son no
homagéneos y anisétropos.

Algunas de las aplicaciones bajo diferentes tipos de cargas y geometrias que existen se
mencionan en los siguientes apartados.
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V.4.21 ASENTAMIENTO ELASTICO BAJO UNA CARGA CONCENTRADA

Si se tiene una carga vertical concentrada actuando en la frontera de un medio elastico
semi-infinito, se ha caiculado en forma aproximada una teorla que supone la deformacion
vertical, considerando que el efecto de los esfuerzos restantes es despieciable, en base a lo
anterior Boussinesq obtuvo la ecuacién para estimar dicho asentamiento.

p=P(1+u)(3-29)
2xE2

Donde:
u=Relacién de Polsson
E=Mbdulo de eldsticidad del suelo
z=Profundided

V.4.2.2 ASENTAMIENTOS ELASTICOS BAJO CARGAS DISTRIBUIDAS EN
SUFERPICIES CIRCULARES

Se considera una superficie circular uniformemente cargada (fiexible), en la frontera superior
de un medio seminfinito, eldstico, homogéneo e isétropo.
La ecuacién para calcular asentamientos eldsticos bajo cargas distribuidas en supetficles
clrculares, bajo cualquier punto de la placa de diametro D, la deformacifn vertical bajo el
centro dei drea cargada esta dada por la siguiente ecuacion:

il 50 20.25xDpm (1-p?) [ E i

Donde:
2R=D
pm=P/nR2
E=M0ddulo de etésticidad del suelo
p=Relacion de Polsson

V.4.2.3 CARGAS DISTRIBUIDAS EN SUPERFICIES RECTANGULARES
Para superficies cuadradaes rectangulares flexibles, Steinbrenner resolvié el problema de

céiculo de asentamlentos bajo una esquina del rectdngulo cargado. El asentamiento efdstico
entre Ia superficie y la profundidad z est4 dado por:

I P =P B [(1-)F1 + (1-n-2ud)F2] 1 E= p B F/ E Il
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Donde:

F1yF2sonfuncionesde zB y LB
z=Profundidad en el sueio

B=Ancho del cimiento

L=Longitud del cimiento

E=Mdédulo de elasticidad del sueio
p=Médulo de Poisson

En la grdfica 6 se encuentran los valores de F1 y F2, y en a gréfica 7 se encuentra ei valor

de Fp, para el caso particular de p=1/3.

Si el suelo es homogéneo en toda la mesa, el asentamiento efastico total podra obienerse

con las férmulas anteriores, haciendo z iguai a Infinito.

Si existe una estratificacién con cotas z, z, étc. y médulos de elasticidad E1, E2 etc. se

podra hallar et asentamiento total por suma de los parciales de cada capa.

Se puede generakizar la expresién anterior de tal manera que la ecuacién se reduzca a lo

sigulente,

L &=[(1-p2)pBL])/E

Donde:
B=Ancho dei elemento transmisor de carga.
E=Médulo de Elasticidad del suelo en cuestién,
I8=Factar de influencia.
p=Mbduloc de Poisson,
p=Carga aplicada.

En tabla 2 se encuentran los valores del Factor de Influencia.

FORMA DEL AREA | VALOR DE NFLUENCIA
UNFORMEMENTE CARGADA | CENTRO | ESQUINA| MEDIO
UADRADA 1.12 0.58 0.85

LB=2.0 1.52 0.78 130
LUB=5.0 2.10 1.05 183
LUB=10.0 2.54 127 2.20
RCULAR 1.00 0.64 0.85

Tabie 2 Veiores de influencie 15 segun Sowers
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V.5 VERIFICACION DE LA SEGURIDAD DE LAS CIMENTACIONES

La revisién de la seguridad de una cimentacién ante estados limites de falla consistira en
comparar la capacidad de carga det suelo con las acciones de disefio, afectandc o la
capacidad de carga neta de la cimentacion con un factor de resistencia y las acciones de
disefio con sus respectivos factores de carga.

Para la revision de los estados limite de servicio se debe verificar que la relacion
asentamiento-claro que marcan las Normas Técnicas Complementarias se cumplan de
acuerdo con la tabla 3.

IV.5.1 ACCIONES DE DISENO
De acuerdo al art. 188 del Reglamento se debe considerar lo siguiente:

~Primera combinacion

Acciones permanentes mds acciones variables, Inc. carga viva, se revisard los estados limite
de servicio como los de falla. Las acciones variables se consideraran con su intensidad media
para calculo de esentarnlentos, Para los estados limite de falla se considerara la accién
variable mas desfavorable con su intensidad méxima y las acciones restantes con intensidad
Instantdnea.

-Segunda combinaclén

Acciones permanentes més acciones variables con intensidad instanténea y acciones
accidentales, se revisardn los estados limite de falla y los estados limite de senvicio asoclados
a deformaciones transitorias y permanentes del suelo bajo carga accidental.
En ef caso de cimentaciones profundas en las zonas Il y lli se inciulra entre las acciones la
friccién negative que puede desarrollarse sobre el fuste de los pilotes o pilas por
consolidaclon del teizeno.

IV.5.2 FACTORES DE CARGA Y RESISTENCIA

Para estados limite de servicio el factor de carga seré unitario en todas las acciones. Para
estados limite de falla se aplicardn factores de carga de 1.1 a la fricclén negativa, al peso
propio del suefo, a los empujes laterales de éste y a la aceleracion de las masas de suelo
desizantes bajo acclén sismica,

Los factores de resistencia relativos a la capacidad de carga serén los siguientes para todos
{os estados limite de falta.

0.35 Para la capacldad de carga en la base de zapatas de cualquler tipo en la zona |, las

zapatas de colindancia desplantadas a menos de 5 m de profundidad en las zonas [l y lll y de
los pilotes y pilas apoyados en un estrato resistente.
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LIMITES MAXIMOS PARA MOVIMIENTOS Y DEFORMACIONES
ORIGINADOS EN LA CIMENTACION *

8} Maosimientos verticales (hundimiento o emersidn)

Concepro Limite
Valor medio <n ¢l predia Constracelones alsladss 30 emee
Aentamianto G nameciones colindanten 15 em
Frueratén
Velocldad do] componinte diferide " | Srscmana
B) Inclinacidn medie
- Observacionts

Tipo de dato

Tturs de 18 consiruceién, cn m

Ruclinactén visilde

Mal funcionemlrnto de gel En_diteceldn longitudinel

€1 Deformneiancs dif

Limite

T Starcos de acéro 0.006
Hureon de. concreto oo
0wz

Maros de carg
+ blvque de eem

o1

Se toletardn valores mayorey en

ia medida en qua In dafermaciin

ocurta antes de colocar lon acas

Loy o éstos se encumntren des.
< ligados de los mutow

-0.004

Mutes - co <inaibles
;" camn yeso, ple-lu un-menul m.

Paw :vll-; & mutm can anhdu L
. poro yenvildey, coms. mlmWIr an
Juntas seras

“Tuberiaa' de eonciota con juntss - © ' Cambios de pendiente ‘en las juntzs

a0ls

®  Comptende Is sume da movimienton debide a todas los umhlnu(unn de ‘eargn que ss esprcifiean en el Rexlamenio y 1as Normes
Térnicas Complementstior. Low valores de [a talia son mitimos y en s3de easo habrd que revisar que no s couse
ninguno de loa dafirs mencionsdon en el artieuln 224 drl R':Ilmwm.

*%: En eonddriceiones alsladie serd aceptable vilne mayor ai se 1oma en cuenta explicilaments e el disehe estructueal do Jos
ilotes y dn suy concafanse can ln subestructurs.

fabla3 UMITES MAXIMOS PARA MOVIMIENTOS Y DEFORMACIONES ORIGINADOS POR LA CIMENTACION



LIMITES MAXIMOS PARA MOVIMIENTOS Y DEFORMACIONES
ORIGINADOS EN LA CIMENTACION *

s} Movimlentas veriicales (hundimiento o emersion)

Concepto Limite

Valor medio en e predio . . Condeacclones alsladas 30 em**

Asentamisnto :
Comtrnrclones calindanten 15 em

1 em/semat

: L Fruefilén ..
 Veloctad dol ompan i

o

Tire de euruerarn

Saseor de arera. . 0 " Retuctin’ en
. el daro

Marcos de ‘concteto. 1% Telciin entte e

- elelara s, e e
Mutay e caren de hd'lllo ucn:uln LI Relaciin entes ¢l asentatnienta . diferencia Y
bloque de eemente el clara . .
Muros enn aesbadns may semibles, Relasiin emirs ol awutamienta diferencldl ¥
coma ysso, piets arnamental, ete, el clara . B P

viles  murmt con aeshados Relaciin sntre ot avamionta diferenriat 'y

. im0 mempeieria ton ol cliro :

juniay seras B ..
Tubering de cancestn eon juntan Cambing de pendiente en lax juntas . 0018

* Gomprenie In suma de movlmienios debidn 8 todan 1 cambinariones de e e 2o experiflean ¢n ¢l Reglamshto y las No
en cade caso habrd que teviser que no te ¢

Téen ntatist. Loy valote
nlnu mencianadoy :n el B
*% En con ¢ dndes aerd aceplable un valar mayor sl v toma en cuents explicitaments en ef disefio estructural de Jos

eufones can fa subesiructure,
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0.70 (1 - 8/2) Donde S es Ia relacién entre los méaximos de la solicitacion sismica y la
solictacion total que actiian sobre of pilote, pera la capacidad de carga por adherencia de los
pilotes de friccion ante ia combinacién de acciones que incluya las solicitaciones sismicas.

0.70 Para otros casos

IV.5.3 VERIFICACION DE LA S8EGURIDAD DE CMENTACIONES SOMERAS

Este tipo de cimentacién se reflere a zapatas y losas de cimentacién, este tipo de
cimentaciones se describieron ya en el apartado V.1 de este capitulo.
Como se indicé en of apartado IV.5 la verificacién de la seguridad de cimentaciones consiste
en comparar la capacidad de carga def sueio con las acciones de diseflo.
IV.5.3.4 ESTADOS LWITE DE FALLA

Para timentaciones someras apoyadas en suelos casl homogéneos debe cumplirse lo
sigulente:

Paia cimentaciones desplantadas en suelos cohesivos

fl . LQFc/A<cuNcFR+py 1

Para cimentaciones desplantadas en susios fricclonantss

I EQFC/A<(pV(NG-1)+yBNy/2)FR ¢ pv 1

Donde:
ZQFc=Suma de las acclones verticales (Inc.factor de carga)
A=Area del cimiento (m?2)
pv=Presién vertical total del sueio a la profundidad de desplants (Ton / m2)
p'v=Presion efectiva total @ la profundidad de desplante (Ton / m?)
y=Peso volumétrico del suslo (Ton / m3)
cu=Cohesi6n aparente con prueba UU (Ton / m2)
B=Ancho de {a cimentacién
FR=Factor de resistencia especificado en IV.5.2
Ng=Coeficiente de capacidad de carga
Ny=Coeficiente de capacidad de carga
Nc=Coeficiente de capacidad de carga

Los factores de capacidad de carga se sstiman con las sigulentes expresiones,
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Nc=5.14(1+0.25D1/ B + 0.25 BIL)
Nq=exp{x tan ¢) tan? (45 + ¢/2)
Nr=2(Ng + 1) tan ¢

Para Nc debe cumplirse que:
D1/B<2 yBIL <1
En caso de no cumplirse se tomaran 2y 1 respectivamente.

-El coeficlente Nq se multipicaré por 1 + (B/L)tan ¢ para cimientos rectangulares.
-El coeficiente Nq se muttiplicara por 1 + tan¢ para zapatas circulares o cuadradas.
-El coeficiente Ny se multiplicard por 1 - 0.4 (B/L) para cimientos rectangulares.

-El coeficiente Ny se multiplicaréd por 0.6 pasa cimientos circulares o cuadrados.

IV.5.3.2 ESTADOS LIMITES DE SERVICIO

Los asentamientos de las cimentaciones bejo solicitaciones estdticas se calcularan en
primera aproximacidn usando los resultades de la teoria de i elasticidad. Cuando ef subsueio
este constituido por estratos horizontales de caracteristicas eldsticas diferentes, se podrd
despreciar la influencia de las distintas rigideces de tos estralos en la distribucién de
esfuerzos.

Los asentamientos diferidos se calcularén por medio de la relacion:

1 AH=E[AB{(1+60)] Az I

- Donde:
AH=Asentamiento ds un estrato de espesor H
Ae=Variacion de la relacion de vaclos bajo un incremento de carga P en una
profundidad z
Az=Espesores de estratos elementales donde se consideran esfuerzos uniformes.

V.5.4 CIMENTACIONES CON PILOTES DE PUNTA O PILAS

Los pliotes de punta y pilas son los que transmiten la mayor parte de la carga a estratos
resistentes, se le laman pies a los elementos de mas de 80 cm. de didmetro, y pilotes a los
slementos cuyo didmetro es menor de 80 cm.
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IV.5.4.1 ESTADOS LIMITES DE FALLA

Se verificara la desigusidad que nos marca las Nommas Técnicas conforme a la expresion
abejo mencionada, donde R es la suma de las capacidades de carga individuales o de
grupos o ia giobal del conjunto de pilotes, cual sea menor.

(— Sarecn ]

Donde;
ZQ= Suma de acciones verticales a las que se encuentra sujeta la estructura, ya sea en

condiciones dindmicas o estaticas, asi como el peso propio de las pilas.

Fc = Factor de carga que multiplica a las acciones verticales y es igual a 1.50 para
condiciones estdticas y de 1.1 para condiciones dindmicas.

R = Capacidad de carga del susio de apoyo, ei cual serd gual al menor de los sigulentes

valores;
a) Capacidad de carga individuat de las pilas
b) Capacidad de carga de diversos grupos de pilas
¢) Capacidad de carga dei total de las pilas

t.a capacided de carga de pilotes de punta o pllas se caicula con las expresiones sigulentes
en funcidn del tipo de suefo:

Para suelos cohesivos

" Cp={cu N'c FR + pv) Ap Jl
Para suelos friccionantes
{ Cp=(pv' N'a FR + pv) Ap |
Donde:
Cp=Capacidad por punta

Ap=Aren transversa! de la pila o piote (m?)

pv=Presidn vertical total del suelo a nivel de desplante
pv'=Presién vertical efectiva a nivel de desplante

cu=Coheslén del sueio en prueba UU (ton / m2)

N'c=Factor de capacidad de carga definido en la siguiente tabla

[ e [ o T & T 1 |
[_we [ 700 [ 900 | 1300 |
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N'q=Factor de capacidad de carga definlda en la siguiente expresion

(l N'g=Nmin + Lo (Nmax-Nmin) / [ 4B tan (45 +4/2)] i

Cuando Le /B < 4 tan (45 +Q2)

" N'g=Nmax "

Cuando Le /B > 4 tan (45 + oR2)

Donde:
Le=Longitud dei pilote o pila empotrado en el estrato resistente
B=Didmetro de los plotes
¢=Angulo de friccion intema el sueto
FR=Factor de resistencia=0.35

Los coeficientes de capacidad de carga denominados N mdx y N min se aplican teniendo
en cuenta los siguientes criterios: .

a) N min se aplica cuando el pilote o la pila se apoya solamente por punta en un estrato
resistente.

b) N méx se aplica cuando el pllote o plla ha penstrado en un estrato resiste una longttud de
empotramiento dptima, que se estima con la expresion siguiente:

f Lo= 4B tan (45 + ¢/ 2) |

¢) Cuando el elemento de soporte (pilas o piotes) penetra en el estrato resistente pero no lo
hace hasta la profundidad de empotramiento dptima entonces o valor para & coeficlents de
capacidad de carga no podré ser Nmin ni Nméx si no una relacién entre ambas y que se
estima con la ecuacién para Nq' tomando en cuenta los criterlos anterlores,

Los valores de Nmdx. y N min, se obtienen de la siguients tabla:

[ 200 25° 30 35 40°
N méax. 125 260 5§5.0 132.0 3500
N min. 7.0 s 200 38.0 78.0

Si las piles o pilotes son mayores de 50 cm de diametro se comnegird la capacidad de carga .
con el factor de reduccion de escala, dada por la ecuacién sigulente:
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I Fre=[(B + 0.5) 1 2B]" I

Donde:
B=Diametro o ancho de pilas
n=1 para suelo sueito
n=2 para sueio medianamente denso
n=3 para suelo denso

Para suelos cohesivos firmes fisurados se multiplicard la expresién anterior con exponente
n=1.

Para pilas coladas en suelos cohesivos del mismo tipo se multiplicaré por:

|| Fre=(B + 1)/ (2B + 1) "

V.5.42 ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

La revisién de los esatdos limite de serviclo de este tipo de cimentaciéon se calculardn
tomando en cuenta la deformacion propia de los pilotes bajo diferentes acciones a las que se
encuentra sometido asi como los estratos debajo del apoyo de las puntes.

V.6 SELECCION Y ANALISIS DE LA ALTERNATIVA DE CIMENTACION MAS
ADECUADA PARA EL PROYECTO

De acuerdo a las propledades estratigraficas, fisicas y mecdnicas de los materiales del
subsuelo en el sitio del proyecto, asl como a las propiedades de la estructura se analizaran
dos posibles alternativas de cimentacién, una en base a pilas, y la otra a base de un cajén.

La primera afternativa es Ia solucion por la que optaron en la construccion de dicha
cimentacion. )

En este capltulo se revisara la cimentacién por medio de pilas y se propondré el cajon como
posible opcidn, asl como la revisién en base al RCDF,

IV.6.1 REVISION DE LA CIMENTACION A BASE DE PILAS
La revisién de la cimentacion a base de pilas se realizé conforme a lo establecido en el

Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF) y sus Normas Técnicas
Complementarias (NTC), considerando que estaran desplantadas a una profundidad de
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12.50 metros bajo el nivel de banqueta, teniendo una longitud efectiva de 9.00 metros y 3.50
metros serdn para of sétano de estacionamiento.

Tendran una ampliacidn en la base y tendrén diferentes diametros, y que de acuerdo a los
sondeos realzados estardn apoyados en los estratos resistentes.

Las pilas son de concreto armado y una resistencia del concreto de F'c=250 kg/cm?.

En la tabia 4 se encuentran las caracteristicas de las pilas con que se ciments la ampllacion
dei Palacio Municipal.

Conforme a lo establecido en las NTC tenemos io sigulente:

IV.6.1.1 CAPACIDAD DE CARGA

Para calcular la capacidad de carga de las pllas se utiiizd la expresién para suelos
friccionantes de las Normas Técnicas Complementarias para el Disefio de Cimentaciones.

“ Qp=[ p'v Ng' FR+pv]Ap [[

i Na'=N + Lo (Npy, - Npyo) /4B tan (45+ 412) |

Ya que aun para la pila de didmetro mas chico tenemos que se cumple lo siguiente.

I Le/B<4tan (45+¢/ 2) "
3.0/11.2 <41an (45 + 36712)
2,50 <7.85

La capacidad de carga obtenlda se multiplicara por el factor de reducclén de escala, ya que la
pila mas pequefia tiene 1.20 m de diametro.

i FRE= { (B + 0.5)/ 2B |" Bl

El significado de cada una de las variables se especificd en el inciso IV 5.4

En la tabla 5 se encuentran los resuitados obtenidos det calculo de capacidad de cargs.
Se utlizaron los pardmetros del subsuelo mencionados en el capitulo tres, los cuales se
resumen a continuacion. A

Datos:

6=36"
Le=3.00m
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CARACTERISTICAS DE LAS PILAS (DIAMETROS Y PESOS)

Nimero de

Ublcaclén DOlametro Diametro W Fuste WCampana] WTOTAL
pila Els) de fuste de campana {ton) {ton} (ton}
1 1A 120 320 19.00 2201 Am
2 2A 1.20 1900 18.00
3 3A 120 1900 19.00
4 4A 120 19.00 19.00
6 5A 120 19.00 19.00
6 6A 120 3.20 19.00 20 a0
7 A 1.20 320 19.00 2201 a.01
8 BA 120 19.00 19.00
9 9A 120 19.00 19.00
10 10A 1.20 19.00 19.00
" 1A 120 18.00 19.00

4.0




CARACTERISTICAS DE LAS PILAS (DIAMETROS Y PESOS)

Nimerode | Ubicaclén Diégmetro Didmetro W Fuste W Campana | W TOTAL

plia (Eje} de fuste de campana _{ton) (ton} {ton)
m 1.20 3.20 19.00 2201 41.01
80 120 .20 19.00 2201 41.01
% 1.20 3.20 19.00 201 41.00
100 1.20 320 19.00 2.0 41.01
1D 1.20 3.20 19.00 2200 41.01
120 1.20 320 19.00 2201 41,01
1E 120 3.20 19.00 - .20 1.0
2€ 120 3.20 19.00 2200 4MH.01
3k 120 3.20 1900 |- 22010 ] 4109

4 120
6E 1.20
6E ] 1200

838288 LBL283238628

" Tabla4’ CARACTERISTICAS DE LAS PILAS .



CAPACIDAD DE CARGA PARA PILAS

Dlémetro de Area Ng* Qp FRE Qp admisible
la Pila{m ) {m2) {Ton} (Ton )
0.80 0.503 108.33 28167 0.6602 185.94
1.00 0.785 96.02 391.40 06626 220.18
120 1.434 a7.82 516.85 0.5017 259.32
1.40 1639 8196 £658.03 0.48056 303.00
160 2011 77.56 81494 0.4307 3%0.96
1.80 2545 74.14 987.57 0.4082 403.10
2.00 3142 .41 117592 0.3906 459.34
220 3.801 €9.17 1380.00 03765 51984
240 4524 67.31 1599 8% 03650 583.96
260 6309 86.73 1835.34 0.36554 66228
2.80 6.158 64.38 208659 0.3472 72458
3.00 7.089 8321 236367 03403 800.87
320 8042 62.18 2636.28 0.3342 881.12
CAPACIDAD DE CARGA PARA PILAS
T
300 ™
£ A
£ »
- 240
o
=
¥
E 150 -
Q2
‘/
o0&t
100 150 0 250 300 350 400 450 S00 590 6G0 650 700 750 300 640 Q0
Capacidad de carga( Ton. )

Tabla$ CAPACIDAD DE CARGA PARA DIFERENTES DIAMETROS DE PILAS




v=1.60 Ton/m3

pv=p'v= 1.6 Ton /m?3 (9.00 m)=14.40 Ton / m?
Nmax=175.60 (interpolado de los valores para Nmax)
Nmin= 46.80 (Interpolado de los valores para Nmin)
DI=9.00m

FR=0.35

iV.6.1.2 REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE FALLA
De acuerdo al Reglamento de Construcciones del D.F., para revisar los estados limite de

falia en condiciones estdticas y dindmicas para una cimentacién a base de pllas es necesario
que se cumpla lo siguiente:

[ Taro<R ]

Donde:
IQ= Suma de acciones verticales a las que se encuentra sujeta la estructura, ya sea en
condiciones dinamicas o estaticas, asi como el peso propio de las pias.Tablas6y 7.

Fc = Factor de carga que multiplica a las acciones verticales y es igual a 1.50 para
condiclones estaticas y de 1.1 para condiclones dindmicas.

R = Capacidad de carga del suelo de apoyo, o cual seré igual al menor de los sigulentes

valares:
a) Capacldad de carga individual de las pilas
b) Capacidad de carga de diversos grupos de pilas
c) Capacldad de carga del total de las pllas
CONDICIONES ESTATICAS

Para la revision de los estados limite de falla en condiciones estatices se debe cumplir la
desigualdad anterior y los tres incisos, de manera que tenemos lo sigulente,

a) Capacidad de carga para plias Individuales _ En este punto desarrollamos la
expresion indicads por les NTC y los resultados obtenidos se encuentran en la tabla 8.

La capacidad de carga individual obtenide de [a tabla 8 cumple con lo establecido por las

Normas con un rango bastante amplio. La capacidad de carga para un grupo de pilas se
desarralia en e siguiente punto.
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CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES ESTATICAS

NUMERO [ UBICACION | ENTREPISO | TRABES | COLUMNAS | FACHADA TOTAL
COLUMNA {Eje) {Ton.) {Yon.) {Ton. ) { Ton.} {Ton.)
1 1A 1248 224 1.51 1623
2 2A 26.54 4.20 1.51 3225
3 kT 28.82 442 151 34.85
4 A 28.92 442 1.51 3485
5 SA 28.92 442 1.51 34,85
6 BA 26.40 448 151 35.29
7 7A 20.40 4.48 151 35.39
8 8A 28.92 442 1.51 34.85
9 9A 28.92 442 151 34.85
10 10A 29.40 448 1.51 35.39
1 11A 2188 364 1.51 27.03
12 12A 707 1.28. 1.51 9.86
13 18 43.09 7.35 5.39 35.50 9133
14 28 93.04 13.47 5.39 59.43 171.33
15 3B 99.85 14.43 539 63.78 183.15
16 ] 99.85 1413 5.39 83.78 183.15
17 [2:] 99.85 1413 539 63.78 183.15
18 eB 101.49 14.26 5.39 64,85 18599
19 78 101.49 1426 5.39 84.85 185.89
20 88 99.85 14,11 5.39 63.78 183.13
21 9B 99.85 14,14 5.35 63.78 183.13
22 108 101.48 14.23 5.39 64.56 185.67
23 118 7553 1.77 5.39 48.28 140.95
24 128 24.40 420 5.38 23.56 57.55
25 1c 103.40 - 13.34 9.92 5858 185.25
28 ¢ 223.29 22.89 9.92 26.41 282.51
27! 3c 239.69 23.77 9.92 2835 301.73
28 4c 239.69 2377 8982 28.35 301.73
29 - sC 239.88 377 992 28.35 301.73
- S 8c 243.88 23.97 9.92 26,82 306.39
31 7€ 24388 2397 992 23.82 306.39
32 8C 239.68 23.77 9.92 28.35 3m.72
33 ac 239,68 2377 9.92 28.35 P72
34 10¢ 243.67 2393 9.92 2889 306.21
35 ne 181.34 2065 892 21.45 233.38
38 12C 58.59 779 9.92 53.28 12959
k14 10 151.11 17.40 992 83,18 261.81
38 0 326.20 2852 9.92 364,64
39 30 350.11 29.40 9.82 389.43
40 4D 350.11 29.40 992 389.43
“ sD 350.11 29.40 992 389.43
2 6D 355.93 29.60 9.92 395.45
a /] 355.93 2960 9.92 395.45
“ 8D 350.11 29.40 982 389.43
45 S0 350.11 29.40 9.92 389.43
48 10D 355.93 29.40 9,92 395 25




CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES ESTATICAS

NUMERO UBICACION | ENTREPISO TRABES COLUMNAS | FACHADA TOTAL
COLUMNA {Eje) {Ton.) {Ton.) {Ton.) {Ton.) {Ton.)

47 11D 284.90 28.28 992 301.10

48 122D 85.55 10.28 9.92 105.75

49 1E 8138 11.92 992 B4.58 187.78

50 2E 175.61 20.80 9.92 B5.84 29247

51 3E 188.61 21.688 9.92 9213 312.24

52 4E 188.51 2168 9.92 9213 312.24

53 SE 18851 2168 9.92 9213 312.24

54 8E 191.67 2188 982 83.67 3N7.14

5 7€ 191.67 21.88 992 8387 31714

56 8E 188.51 21.68 9.92 92,13 312.24

57 9E 188.51 2188 992 92.13 312.2¢

58 10E 191.67 21.84 9.92 93.26 318.69

59 ME 14282 18.56 9.92 89.71 240.81

80 12E 48.04 8.96 9.92 67.31 130.23

e eread =N et

TOTAL 9.448.94 1,002.78 439.92 2,199.88 13,088.20

TABLA 6§ CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES ESTATICAS




CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES DINAMICAS

NUMERO DE] UBICACION]  PESO INCREMENTO SISMICO PESO TOTVAL (Ton.)
COLUMNA | (Eje) (Ton.) ["SENTIDOX | SENTIOY | SENTIDOX | SENTIDO Y
1 A 1376 2408 1087 3784 2483
2 2A 2707 27.07 8013 54.14 10720
3 n 29,89 209 208 3198 3138
4 “@ 2089 209 208 31.98 3188
s A 2080 2.09 208 3198 3138
6 6A 2038 2.42 242 247 32.47
7 n 3038 242 32.47 247
a aa 29,89 209 3198 3188
8 %A 2089 209 338 3188
10 104 3038 2367 54.02 9469
1 1A 2308 1801 4110 72.04
12 12 828 2095 2923 17.44
13 18 7399 725 14650 85,83
14 28 14078 563 146.41 143,60
15 38 15056 381 15437 151.31
16 i} 15056 488 185.44 15387
17 58 15056 ag8 15544 152,87
18 68 15291 495 157.86 12627
19 b} 15291 636 15927 156.44
20 88 150.54
21 98 15054
2 108 15268
2 118 11566
24 128 46.17
25 ic 15227
2 2c 24254
27 ac 2594
28 « 26934
29 5 2594
30 6 263.41
31 7 263.44
32 ac 25934
k) o« 259.34
24 10¢ 26328
s e 19988
*% 12¢ 10433
w 10 216.48
38 20 32065
] 0 3274
0 4 242,74
“ D 34274
42 €0 346.10




CARGAS POR COLUMNA EN CONDICIONES DINAMICAS

NUMERO UBICACION PESO INCREMENTO SISMICO PESC TOTAL STon. !
COLUMNA {Eja) {Ton.} SENTIDOX | SENTIDOY | SENTIDOX ] SENTIDOY
Q 0 348.10 327 an 354.37 38221
<4 ab J42.74 322 404 348 96 346.78
43 S0 342,74 1.7 343 34445 34647
46 190D 47.96 34 10.44 351 .44 355.40
a7 11D 264.08 3169 28.05 295.77 28343
43 12D 9152 5247 50.24 143,69 141.86
49 1E 150.99 7550 2567 226.49 176 66
50 2€ 24293 729 11.74 2%0.22 22067
51 3E 25976 18.81 210 27857 581.86
52 <E 283.76 1395 51.95 27 ML
L5 S8 239.76 13.95 8195 2731 M
54 68 263.8) 14.47 5277 278.00 316.60
5 7€ 26383 15.83 8277 279.66 316.60
56 &€ 289.76 1553 8185 2753% M
87 8E 259.76 44146 368 86 303.82 628 62
58 10 263.50 3162 86.96 29%.12 350.46
59 11€ 18387 17183 12092 3Nnie 328.79
0 12E 103.02 228.70 101.99 331,72 205.01
TATAL= 12,645.1% 13,034.52

TABLA7 CARGAS EN CONDICIONES DINAMICAS POR COLUMNA




REVISION ESTADOS LIMITE DE FALLA (ESTATICO)

NUMERO UBICACION DIAMETRO CARGA PESO DE PESO TOTAL ap
DELAPRA DELAPLA DE LA BASE Monj LAPILA [QFC) DELAPLA aFC<Qp

(m) {Ton| on.| _{Ton}
1 1A 320 1623 6152 1735 881.11 X3
2 24 120 3225 2850 6075 25932 oK.
3 2 1.20 3485 28.50 6335 25832 oK
4 4A 120 U85 2850 6335 259.22 oK.
5 SA 1.20 34.85 28.50 6335 25932 oK.
6 & 3.20 3539 §152 8691 88111 oK.
7 1 320 3538 6152 8591 881.1% oK.
8 1) 1.20 3185 28.50 6335 250.32 oK.
] sA 1.20 34.85 28.50 6335 259.32 oK
1.20 3539 2850 £3.89 259.32 oK
1.20 27.03 2850 $553 259.32 oX.
320 9.86 6152 7138 881.11 oK.
32e 9133 6152 152.85 881.11 oK
3.00 ma 46.08 21938 800.86 oK.
300 183.15 48.06 212 000,65 oK
300 18315 49.06 23121 800.86 oK
3.00 18315 4806 23121 80086 oK
EF) 185.09 §152 4151 881.11 oK
320 185.89 6152 4151 881.11 oK.
3.00 18313 48.06 231.18 800,85 oK
300 183.13 48.06 2118 800,66 ox
300 18567 4806 233.73 800,86 oK
3.00 14095 48.06 189.01 800.86 ox
2 320 5755 6152 119.07 891.11 oK
.25 320 185.25 6152 24677 881.11 oK.
- 26 3.00 28251 48.06 3057 800.86 oK.
27, 300 301.73 48.06 M9.78 800.86 oK.
28 3.00 30173 48.06 49.79 800,85 oK
29, 3,00 301.73 46.08 4978 800.86 ox
730 320 306238 6152 36701 88111 oK.
B 320 306.38 6152 367.91 881.11 oK.
2 300 301.72 48.06 49.78 800.85 oK.
- 33 3.00 30172 48.06 349.78 800.85 OK.
M 300 .- 306.21 48.06 35427 800.85 oK.
387 300 . 23336 48.06 28142 800.86 oK.
- 36, . -3.20 129.59 6152 191.11 881.11 oK
Y. 0320 26161 61.52 32313 881.11 oK.




REVISION ESTADOS LIMITE DE FALLA (ESTATICO)

NUMERO UBICACION DIAMETRO CARGA PESO DE PESO TOTAL ap
DELAPLA DELAPLA DE LA BASE (Ton.) LAPILA (QFC) DELAPLA QFC <Qp
im) [Ton} (Ton} [Ton)
38 e 320 364 .64 £§1.52 42618 881.11 oK.
39 30 320 389.43 6152 450 85 881.11 oK
40 40 320 389.43 6152 45095 881.11 OK.
41 50 320 38943 §152 45095 881.11 oK.
42 [ 3.20 39545 61.52 45697 88111 oK
43 0 320 39545 6152 45657 881.11 OK.
“ 80 320 38943 6152 450.85 881.11 oK.
45 0 3.20 38943 61.52 45035 831.11 ox.
46 100 3.20 395.25 61.52 45677 881.11 oK.
47 10 320 301.10 6152 36262 881.11 oK.
48 120 320 105.75 6152 167.27 881.11 oK.
49 1E 3.2 187.78 61.52 24830 831.11 oK
- 50 28 320 29217 6152 35369 881.11 oX.
51 3E 320 312.24 §1.52 37378 88111 oK.
52, 4E 320 3224 61.52 37 881.11 ox.
53 SE 320 312.24 6152 31376 881.11 ox
54 6E 320 3174 6152 37666 881.11 [+ 1.9
55 1€ 320 317.14 61.52 37866 881.11 oK
56 8E 3.20 31224 6152 37378 881.11 oK
57 8E 3.20 31224 6152 e 881.11 oK
58 10€ 3.20 316.69 6152 37821 881.11 ox
59 1E 3.2 24081 81.52 302.33 881.11 OK.
60 12£ 120 130.23 2850 158.73 259.32 oK.

Tatia8 REVISION DELOS ESTADOS LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES ESTATICAS




b) Capacidad de carga por un grupo de pllas_ Para revisar la capacidad de carga de un
grupo de pllas considersmos la zona donde existe la mayor concentraclén de peso, por lo
tanto se consideraron las pilas ubicadas en el eje D tramo 1-12 (pita 37 a pila 48).

Al aplicar la desigualdad tenemos el siguiente resultado.

IQ Fc < Qp zona central
4,821.35 Ton < 881.11 ton *12 pzas.
4,821.35 Ton < 10,573.32 Ton.

Se cumple satisfactoriamente.

¢) Capacldad de carga del grupo giobal de pllas_ Se reailzard tomando en cuenta todas
Ias acciones verticales de las piles asi como la suma de capacidad de carga individual de
todas las piies.

ZQFc < Gp global
12,035.99 Ton < 8B81.11(35pzes)+259.32(9 pzas)+B800.86(16 pzas)
12,035.99 Ton < 45,986.49 Ton

Se cumple tambien satisfactoriamente.
En resumen podemos decir que la revision de los estados limite de faka en condiciones
estaticas se cumple satisfactorlamente en todos los casos.

CONDICIONES DINAMICAS
La revision de los estados limite de falla en condiciones dindmicas debe cumplir con los
Inclsos mencionados en la revision de los estados limite de falla en condiciones estaticas.

En base a lo a nterior tenemos los siguiente.

a) Capackdad de carga para pliag Individuales _ En este inciso desarmrollamos la
expresién indicada por las NTC, y los resuftados se encuentran en la tabla 9,

Como se puede observar en la tabla 9 !a capacidad de carga Individual pare las pilas se
cumple satisfactoriamente.

b) Capacidad de carga por un grupo de pllas_ Para revisar la capacidad de carga de un
grupo de pilas en condiciones dindmicas en sentido x y sentido y consideraremos la zona
donde existe la mayor concentracion de peso, consideramos por lo tanto las pilas del eje D
tramo 1-12 (pila 37 a plla 48).

En base a lo anterior tenemos lo sigulente;
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REVISION ESTADOS LIMITE DE FALLA CONDICIONES DINAMICAS
TEICACON | DAMETHO | CARGAEN | CARGAEN PESOCE FESO10TAL | PESOTDTAL P
PLA CELA DELABASE S« 9y CADA PILA St {Tan) Sy Tony | ADMISBLE
FiLA m {fon} _fon ) {Ton) OFC} 10FC] (fon)
1 3 320 3783 2263 ST 6255 €9 14 881 11
2 B 120 5114 10720 205 7504 12310 25932
3 34 120 3198 3198 W5 5269 5268 25932
N 4 24 120 3198 3198 205 5288 5263 25932
5 £ 120 3196 3198 0% 5288 5289 25932
§ 6h 320 3247 3247 451 758 15 88111
S 3 T 320 3247 3247 2511 7753 7758 88111
[ 8 120 3198 3183 2050 5288 5268 25982
9" 24 120 3198 3158 050 5268 5288 25932
10 04 120 5402 5369 2050 7492 11559 25932
TR PO 120 2110 7204 2090 6200 9254 25932
L2 320 223 1744 3511 1434 6225 89113
1 Y] 14650 8583 4511 19161 13094 88111
S 300 14531 14360 3524 181.66 17884 80056
115 300 15437 15133 3520 18351 18656 80085
18" 300 15544 15387 3524, 15068 16312 41 60086
17 300 15549 15387 3520 15068 18912 .- 8D0B6
18 320 15786 15627 3511 20299 20129 AEIRTINR
a5 320 15927 15644 3518 W38 20155 . 8811t
207 300 156 80 15402 524 15205 18926 80086 *
fag 300 15922 15205 3529 19346 18723, " | . eoass:.
T2zt 3 16108 16173 1524 19632 19653 80066
2 300 12202 2252 3524 157.27 15178 - 80086
T 320 10573 Y 4511 15084 10005 " | 88148
4250 320 2931 16345 4541 3142 20956 8111
L2 x© 300 24433 26569 152 21958 30494 | gpoes .
iar Ca 300 %6162 2038 3524 29687 29573 80086
i | o 380 26136 26442 1524 29661 29367 800 85
Sl 5C 300 26136 26442 3524 25661 29367 - | . 60086
b R sC 320 26545 26857 541 31058 3368 89311
3 I 220 24543 26860 3511 31050 N 88311
;32 ;& 300 2136 2345 524 296 61 29963 80066
33 < 300 6165 %046 524 29683 29570 80068 -
134 0] a0 300 26560 21635 3524 30084, e 80085
35 1c 300 20162 20583 524 2638 23509 80086
BECI ] 320 18675 126 33 3511 23R8 17334 86111
37, §4 D 30 any 23163 4541 25642 2674 883 11
3 .| v 3 31027 244 3511 3154 36335 881 1%
39 0 320 34308 532 4511 38913 * 35054 88111
20 R 320 34596 678 251 39107 35190 8g111
a1 ) 30 5% 36 a1 39107 910 08111
a3 €0 320 35147 19 M 4511 %648 39732 8811




REVISION ESTADOS LIMITE DE FALLA CONDICIONES DINAMICAS
DWAMETRO | CARGAEN CARGAEN ~ESCOE FESOTOTAL | FESOIOTAL ap
DELABASE S Sy TADA FLA S (Ton: Sy {Ton) HOISBLE
wy {ont fon ; (Ton OFC) oFC) ony

320 3137 |n 451 39648 39732 8B1.41
320 34598 3876 451 35107 39150 88111
320 335 e 511 38356 39128 8811
320 /142 35840 a5n 3 ES 40359 B
320 X517 2931 451 3083 3BAH LLIR)
320 143ES 14136 451 188 B) 186 97 88119
320 2643 17866 <51t INE&C 2077 81N
320 25022 2087 4518 29531 38578 881,11
3 357 53188 451 32368 62697 8811
30 mn M aan 3882 35682 891.11
320 mn nn a1 31882 35682 8111
320 27800 31660 a5 3N ;N . 88141

©320 21966 31660 451 zn wn K1
320 21535 mn S 32046 35682 8811t .
32 30382 62862 851 303 6737 88111 -
3 255.12 35046 4450 34023 35557 881.11
320 Tt e 32935 4511 41687 37450 aB1Ln
130 mn 20501 205 35262 22531 25332

1264511 1303452 233089 14976 00 1€36541 4556549

Tabla9 REVISION DELOS ESTADOS LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES DINAMICAS



Sentido x:
1Q Fc < Qp zona central
4,501.94 Ton < 881.11 ton *12 pzas
4,501.94 Ton< 10,573.32 Ton

2Q Fc < Qp zona central
4,327.29 Ton < 881,11 ton *12 pzas
4,327.29 Ton< 10,573.32 Ton

En ambos sentidos se cumple satisfactoriamente la condicién.
c) Capacldad de carga del grupo global de pllas_ Se reelizara tomando en cuenta todas

las acclones verticales, asi como la suma de capacidad de carga de todas las pfas en ambos
sentidos.

Sentido x:
IQ Fc < Qp global
14,975.87 Ton<881.11(35pzas)+259.32(9 pzas)+800.86(16 pzas)
14,975.87 Ton < 45,986.49 Ton
Sentido y:

ZQFc < Qp giobal
15,365.28 Ton<881.11(35pzas)+259.32(9 pzas)+800.86(16 pzas)
15,365.28 Ton < 45,986.49 Ton

La revision de estados limite de falla en condiciones dinamicas se cumple satisfactoniamente
para ambos sentidos

Deblido a que se satisfacen las desiguaidades de la revisién de los estados limite de
falla en condiclones estaticas y condiciones dinamicas, la cimentacion a base de
pllas es estable,

IV.6.1.3 REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

En la revisidn de los estados limite de servicio se calcularon los asentamientos que sufriran
las pllas en los estratos de apoyo, asl como la deformaclon de cada pila correspondients a las
deformaciones verticales elésticas. En este caso, la expresién utilizada para determinar este
tipo de asentamientos se publicé en la V Reunién de la Sociedad Mexicana de Mecdnica de
Suelos, donde se propone la siguiente expresion.

i 5=Qa[L/Ec Af + (mCsfp/Es AbYS)1.p?)] 1
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Donde:

8=Asentamiento total en la cabeza de la pia (m)

Qa=Carga aplicada en la cabeza de |a pita (Tan)

Ec=Mddulo de eldsticidad del concreto=10,000 (f'c)°5 (Ton / m2)
L=Longitud de |a pila (m)

At=Area transversal del fuste de la pila (m?)

m=Factor de forma=0.95 para &rea circular

Cs=1.00=Factor de rigidez para cimentaciones flexibles
fp=Factor de profundidad = 0.5 cuando Df/B > 5

u=Relaclén de Polsson

Ab=Area transversal de la base de |a pia (m?)

Es=Mddulo de eldsticidad del suelo de apoyo de las pilas (Ton / m2).

Para ef calculo de los asentamientos se tomaron los valores indicados arriba. asl como un
modulo de elasticikiad del suelo igual a 8,000 Ton/m2 y un médulo de Poisson igual a 0.35,
que se obtuvieron de la correlacién de las propiedades indice del suelo, asi mismo la
resistencia del concreto de las pilas es igual a 'c=250 kg/lcm?2.

La carga a que estara sujeta cada pla, asi como los resultados se encuentra indicados en la
tabla 10.

IV.6.2 CIMENTACION A BASE DE UNA LOSA DE CIMENTACION

En este apartado se anallzard una losa de cimentacién con contratrabes invertidas como
posible alternativa de cimentacion para ia ampliacion dei Palacio Municipal. Se revisaré
conforme a los lineamlentos que marcan las Normas Técnicas Complementarlas para e
Disefto y Construccion de Cimentaciones.

IV.6.2.1 CAPACIDAD DE CARGA

Para estimar la capacidad de carga del subsuelo de la losa de cimentacion se realizé
considerando que a lo largo de /a superficle potancial de falla se tlenen suelos de tipo
cohesivo.

Mediante los critetios establecidos por las Normas Técnicas Complementarias, explicados en
el inclso 1V.5.3.1, la expreslén para estimar la capacidad de carga admisible {qedm.) del
subsuelo es la siguiente.

‘r Qedm= c NC FR + pv J'
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REVISION ESTADOS LIMTE DE SERVICIO

- __ __ M

AREA DE LA AREA DEL CARGA PESD DE PESQ [.8

PUA UBICACION CAMPANA FUSTE PORPILA LAPRA TOTAL TOTAL

tn2) im2) o) | ony {Ton) fom |

1A 804 [RE] 1251 410 5352 0125

2A 113 113 461 19.00. 4361 0236

A 113 143 a7 19.00 4617 0249

A 113 113 FIRYS 19.00 LRI 0249

A 113 113 2197 19.00 48.17 0.249

[ a0 113 2159 41.01 88.60 0.161

A a4 112 2159 4101 68.60 'R {1}

8A ) AL 1.3 2147 19.00 46.47 0.249

A 113 19.00 4617 02409

i 113 19.00 4859 0252

BRRRE] 1900

1113




REVISION ESTADOS LIMITE BE SERVICIO

SE——
AREA DEV. CARGA FESO DE PESO A 3 Al
FUSTE PORFILA LA PLA TOTAL DELAPLA DEL SUELO TOTAL
im2) {Ton) ({Ton) (o) {em) () S I ) B
113 M8y 4161 15259 o117 0648 0825
113 3158 no 35259 our 0648 0825
113 31645 7o 35746 0.180 0657 0837
113 31645 “aa 5746 0180 05857 687
113 s 40 35259 o7 0648 0925
113 31158 a0 35259 anr 0648 0825
113 . 31833 aon 35T 0.180 0656 0838
113 24007 a0 ‘28108 0141 0518 0658
11350 8320 a0 2421 0.063 0228 0291
3 A1 ao 7821 0.080 0328 0417
113 L 22085 a0 261.86 0132 0481 0513
1.13-. . 236.45 410 716 0339 - 0.509 05649
113 23615 N 24146 0.139 0509 0.549
JRES - 23615 x| 20716 0.139 0308 " ~ 0.649
113 23985 ‘o 260.86 0.141 ‘0815 0.857
143 23905 a0 280 85 ‘0w 0516 " 08s7
113 236.15 “non 2716 0.139 0.509 0649
113 236.15 “a 116 0139 0500 0849
13 23955 “o 280 56 0141 0515 0.857
113 191.70 a0 220 0112 0409 0524
113 93 65 18.00 11265 0057 0552 0.509

Tabla 10 REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE SERVICIO



Donde el valor de factor de capacidad de carga Nc esta dado por la siguiente expresién, ya
que se cumple DI/B <2 yBA <t. ’

i Nc=5.44(1+ 0.25D1/B + 0.25B/L) i

Los valores utilizados para estimar la capacidad de carga se obtuviersn de las caracteristicas
del subsuelo y del proyecto arquitectonico, de tal suerte que tenemos los siguientes datos.
Utllizando un peso volumétrico igual a y=1.5 ton/m?, una coheslén ¢ = 4 ton / m?, un factor de
resistencia FR=0.35 y una profundidad de desplante de 3.50 metros.

Desarroliando la expresién para calcular la capacidad de carga tenemos:.

Nc=5.14(1+ 0.25D1/B + 0.25B/L)
Nc=5.14(1 + 0.25* 3.5/25.75 + 0.25* 25.75/93.69)=5.66

Y por ultimo:
qedm=c Nc FR ¢ pv
pv=-1.50 Ton /m?3 (3.50 m)= 5.25 ton / m?
Qadm= 4(5.66) (0.35) + 5.25

l ' Qedm=13.17 Ton / m?

IV.6.2.2- REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE FALLA

Para revisar los estados limite de falla en condiciones estaticas para la estabilidad de una
cimentacién a base de una losa, es necesario que se cumpla la desigualdad Indicada en e!
inciso IV.5.3 para suelos cohesivos.

(L TQFc/A < RFR |
Donde: R FR=gaum
CONDICIONES ESTATICAS

Para verificar la establidad de la cimentacién en condiclones estaticas
conforme lo que marca las NTC considera la combinacién de cargas permanentes mas
cargas vivas con Intensidad méxima y ef peso proplo de la cimentacién propuesta, de manera

* que el peso de la estructura en tales condiciones es de 13,088.20 Ton. (Inc. factor de carga)
y & peso de la cimentacién propuesta es de 2,475.23 Ton (Sin factor de carga). El drea de la
losa es igual 2 2,412.51 m?

En tales condiclones tenemos lo sigulente:
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ZQ Fc < Qedm A
13,088.20 Ton +2,475.23 Ton(1.5) < 13.17 Ton/m? « (2,412.51m?)
16,801.04 Ton < 31,772.75 ton

LLa revisidon de los estados limite de falla en condiclones estdticas cumple con los
requerimientos de estabilidad satisfactoriamente.

CONDICIONES DINAMICAS

Para la revisién de ios estados limite de falla en condiclones dindmicas no deberd
excederse la capacidad de carga admisible def suelo, teniendo en cuenta que la aceleracion
con que se propagan las ondas sismicas propicla que ia masa de suelo comprendida dentro
de la envolvente de faila tienda a deslizarse bajo la accion de la fuerza de ineicia generada.
Bajo estas condiciones debera verificarse [o sigulents:

It FCWt-Wc < FR AR q'[1 - (0.12.FCaa abey)/FRC] Ji

Donde:

Wi=Carga total de la estructura en condiclones dindmicas mds & peso prople de la
cimentacion.

Fe=Factor de carga Igual a 1.1

We=Peso del sueln desplazado para la construccion de los sétanos y de la losa de
cimentacién.

FR=Factor de resistencia.

AR=Area reducida para tomar en cuenta el momento de voiteo, igual a:

AR=(B -2e) L JI

Donde:

B=Ancho de la losa

L=Largo de la losa

e=Excentricidad, dada por: e=M/W

M=Momento de voiteo

W=Peso de la estructura en la condlcidn analzada.

q’'=Presion neta de contacto a la falla ante fuerzas verticales.

a,=Aceleracién horizontal méxima del terreno segiin el RCDF, Igual a 0.48 para
estructuras tipo A en ta zona de transicion.

b=Minimo de d, 1.2h, 20 m

* ESTA TESS MO CEBE
SALR DE LA BIBOIEGA



d=Ancho de la losa de cimentacion det drea reducida en la direccion analizada.

h=Longitud existente entre ia profundidad de desplante de la cimentaclén hasta la capa
dura mas proxima, En este caso h=9.00 m

C=Cohesién media dei suelo desde el nivel de desplante hasta la profundidad b abajo
de el.

y=Peso volumétrico del suelo desde e nivel de despiante hasta la profundidad b abajo
de .

Desarrollando |a desigualdad anterior tenemos lo siguiente:

Excentricidad provocada por el momento de volteo:
e=M/W
e= 20,813.56 Ton-m /(11,123.84 + 2,722.75) = 1.50 m.
2,722.75=Peso de cimentacién en condiciones dindmicas.

Atea reducida;
Ancho reducido de la losa de cimentacion:
B'=(B-26)
=(25.75 - 2(1.50))
B'=2275m,

Estableclendo una proporcion entre ol drea y el ancho reducido det 4rea reducida tenemos:

2,412.51m? 25.75m

AR 2275 m. Por lo tanto:
AR=2,131.44 m?
Peso del suelo desplazado We:
Wc=B (L) (Df) ¥

We= 25.75 m (93.69 m) (3.50 m) (1.50 ton/m3) = 12,666.71 ton.
Sustituyendo en la expresién tensmos lo sigulente: !
Fc Wi-We < FR AR @' [1-(0.42*Fcaajsbey)/FRC) .

Para ¢l primer mlembro de la desigualdad:

(13,846.59 - 12,665.71 )Ton =

Para e segundo miembro de la desigualdad b=1.2*9,0

0.7 (2.431.44 m?) (13.47 ton/m?) [ 1= 0,12(1.1
T

Cao



Por lo que al comparar tenemos:
1,180.88 Ton. < 19,649.74 ( 0.7556 )Ton
1,180.88 Ton.< 14,847.57 Ton.

Despues de realizar la revisidon de los estados limite de falla en condiclones dindmicas, o
inctemento de esfuerzo aplicado al suelo por la losa de cimentacidn producido por el
momento de volteo debido a sismo, no rebasé la capacidad de carga admisible del material
de apoyo de la losa, lo que asegura que las deformaciones del suelo bajo el esfuerzo
resutiante por sismo se mantienen dentro def rango eldstico de comportamiento del materlal,
no produciéndose por tanto deformaciones plasticas permanentes por efecto de los
Incrementos de esfusrzos aplicados al susio,

En resumen este tipo de cimentacién es estable, ya que cumplic con la revision de los
estados limite de falla en condiciones estaticas y dindmicas

IV.6.2.3 REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

Para levar a cabo la revision de los estados limite de servicio conforme a las Normas
Técnicas Complementarlas es necesario llevar a cabo ef cdlculo de asentamlentos que sufrird
la losa de cimentacién empleando la curva de compresibilidad, esto en funcion de los
Incrementos de esfuerzos que sufrié el suelo debido a! peso del edificlo. Los esfuerzos en la
masa de suelo se calculan con la teoria de Boussinesq y ef perfil def subsuelo se obtiene de
la correlaclén de los tres sondeos que se llevaron a cabo en ef lugar del proyecto.

Para obtener las deformaciones en la masa de suelo, se necesitan conocer las presiones
efectivas a la profundidad deseada, que en nuestro caso las presiones efectivas son iguales a
les presiones tolales debido a que no existe nivel fredtico. A estas presiones se le denominan
presliones iniclales, Posterlormente se obtlenen los esfusrzos provocados por las
sobrecargas, que sumados con los esfuerzos iniciales se obtienen los esfuerzos finales
totales.

A cada uno de los esfuerzos anteriores (iniciales y finales) corresponde una relacidn de
vaclos que se obtienen de la curva de compresibilldad. Con estos datos se calcuian los
asentamientos a largo plazo por medio de la siguiente expresién:

AH=X [(Ae / (1+6,) Az] 1‘

Para las condiciones de andlisis de este tipo de cimentacion en particular ef calculo de
asentamientos por medio de la expreslén anterlor no se reallzd, debido a que el pesa del
suelo excavado para la construccion del sotano de estacionamiento compenso el incremento
de preslén neta que proporcionarla la estructura. Por consigulente ol estado de esfuerzos en
el subsuelo permanece inalterado y los asentamientos serdn nulos.
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Para justificar lo anterior tenemos lo siguiente.
El area de la losa es la siguiente:
A=93.69m.*2575m, = 2,412.51 m?
El peso total de ia estructura es ef siguiente:
W =(10,112.58 + 2,475.23 ) = 12,587.81 Ton.
€l peso del volumen de suelo desalojado es ef siguiente:
W=y B L H=1.50(25.75)(93.69)(3.5)=12,665.71 Ton.
Con base a lo anterior podemos determinar la presion que se transmitird al subsuelo debido
al peso de la estructure asi como la liberaclén de presién al subsuelo debldo por ef volumen
de suelo excavado.
Para el incremento de presién debido al pesa de la estructura:
AW = 12,587.81Ton. /2,412.51 m? = 5.21 Ton. /m?
Por ofra parte, ia liberacidn de presién al terreno debido a la excavacion def mismo es:
AWiaeno™ 12,665.71 Ton. /2,412.51 m? = 5.25 Ton. / m?2
Por lo que e incremento neto sobre el terreno serd de -0.04 Ton /m? y el tipo de cimentacion
serd compensado, por lo que no existiran asentamientos.
El signo negativo corresponde a una liberacion de presion en ef terreno, pero es minima, por

lo que se considera COMPENSADA. En caso de ser significativa la liberacién de presién se
clasificarfa como una cimentacién sobrecompensada.
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v.6.3 EMPUJE SOBRE MUROS RIGIDOS PERIMETRALES

Para el disefio estructural de los muros perimetrales del sétano de estacionamiento es
necesafio conocer los empujes a los que estardn sujetos estos. Ef RCDF seflala que ef
empuje total sobre muros rigidos debe considerar el empuje que ejerce la masa de suelo en
estado de reposo, un empuje debldo a sismo y un empuje debido a sobrecargas
superficiales.

El empuje que ejerce la masa de suelo en estado de reposo se obtiene como la suma de
los productos de pesos volumétricos por los espesores de los diferentes estratos que estan
hasta et nivel de desplanie dei sétano, afectados por una constante de proporcionalidad entre
la presién vertical y la presién horizontal @ una profundidad determinado, denominada
coeficiente de presién de tierres en reposo, "Ko", que varia entre 0.4y 0.8.

El empuje debido a sismo se estimé con [a expresion de la referencia 2, donde se consideré
un coeficlente sismico igual a 0.48, y un factor de ductiidad igual a 3 debido a las
caracteristicas estructurales def edificio.

El empuje debido a sobrecargas superficiales se estimdé considerando una sobrecarga de
1.5 ton /m2 en las colindanclas con las calles, tal y como lo marca el RCDF y una sobrecarga
de 4.5 ton/m? en el lado sur del edificio de ampiiacidn, debido al edfficio existente del Palacio
Municipal.

Para ef calculo de dichos empujes se consideré un peso volumdtrico y=1.5 Ton / m® y un
angulo de friccion interna ¢=6°, valuado conservadoramenie, debido a que a la profundidad

de desplante def estaclonamiento no se tlenen datos registrados de dicho pardmetro,

Los diferentes tipos de empujes que se conslderarén se encuentran en ia figura V.11, asi
como las expresiones para calcularios.

El empuije total debido a los tres empujes se desarrolla a continuacion.
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EMPUJES HORIZONTALES SOSRE MUROS DE SOTANGS
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CALCULO DE EMPUJES TOTALES CON UNA SOBRECARGA DE 4.6 Ton. / m2
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CALCULO DE EMPUJES TOTALES CON UNA SOBRECARGA DE 1.6 Ton. / m2
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iV.6.4 FALLA DE FONDO POR CORTANTE

Cuando en una excavacion se utitizan elementos estructurales para soportar les paredes de
ia excavacidn, se revisard la estabiidad de estos elementos por deslizamlento general de una

masa de suelo que incluya e elemento , par fafla de fondo.

La posibiidad de falla de fondo por cortante se analzard verificando que se cumpla la

siguiente desigualdad.

" pv+XqFc<CuNcFr

Donde:
Cu = Coheslon aparente del material bajo el fondo de ia excavacién en Ton / m2
Nc = Coeficiente de capacidad de carga definido por:

t Nc=5.14 (1+0.25Df / L + 0.25 LiB)

B = Ancho de excavacion.

L = Longitud de excavacidn,

Df = Profundidad de excavacion.

pv = Presién vertical actuante det suelo en Ton / m?

q Fc = Sobrecarga supetficial afectadas por un factor de carga en Ton / m?

Fr = Factor de resistencia igual a 0.5. En caso de no afectar a serviclos o estructuras ef
factor seré de 0.7

Desarrollando los terminos anteriores tenemos lo siguiente:

Nc=514(1+0.25Df/B+0.25B/L )=
Ne=5.14(1+0.25"3,70/25+025%25/3.0)=
Nc=5.14 (1 + 0.37 + 0.208 ) = 8.11
pv=1.5Ton/m?3«3.7 m=5.55 Ton/m?2

Aplicando la desigualdad mencionanda anterlorments, considerando la sobrecarga
superficial igual & 4.5 Ton / m2,
5.55+4.5<4"8,11*0.7
9.60 <22,708

Que se cumple satisfactoriamente y por consiguiente no se presentars este fendmeno.
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CAPITULO V

PROCESO CONSTRUCTIVO

En el capitulo anterior se revisaron las cimentaciones propuestas, una con ia que cimento fa
ampliacion del Palacio Municipal y la otra como altemnativa, corroborando que satisfacen
ampliamente los puntos establecidos por las Normas Técnicas Complementarias y o
Reglamento de Construcciones det DF con un rango bastante amplio, teniendo
asentamlentos casl insignificantes en la primer afternativa de cimentacidn y nulos en la
segunda. Por esta razén en este capitulo se describe de una manera muy general el
pracedimiento constructivo de las propuestas de cimentacién, para verificar que nc se
presenten problemas durante la ejecucion de la obra y evitar esentamientos diferenciales
Inadmisibles u otros problemas al edificio collndante, asl como las consideraciones que se
deben tomar para reforzar la cimentacién de dicho edificio para no afectarlo durante e
praceso de construccion de la ampllacién, todo desde un punto de vista geotécnico.
t.os trabajos a realizar se explican en los siguientes apartados.

V.1 PREUMINARES

Este tipo de trabajo se refiere a retirar todo slemento extrafio adherido al muro colindante,
asl como todo tipo de reilenos producto de desechos de construccion, y todo tipo de
materlales indeseables en el sitio del proyecto que pudieran Interferir en las perforaciones
previas para la construccion de las pilas y/o para la excavacibn del sétano de
estaclonamiento.

V.2 INSTRUMENTACION

La instrumentacion es un proceso relevante en Ia ejecucion de esta obra desde ef punto de
vista geotecnico, debido a que se conacerd el comportamlento de la masa de steio durante y
después de la ejecucién de Ia obra. Consiste basicamente en referenciar el sitio de la
construcclén y alrededores para verificar desplazamlentos horizontales y verticales por medio
de mediciones topogréficas.

Previamente al inicio de los trabajos de excavacién, se Instrumentard ef Palacio Municipal
existente y el suelo que rodears a la excavacidn, para verificar que el conjunto se comporta
de acuerdo a lo proyectado, asi como advertir el desarrollo de condiclones de inestabilldad y
obtener informacion del comportamiento del subsuelo, y detectar errores oportunameme y
en caso necesarlo tomar las previslones necesarias.

Para logrer lo antefior es necesario considerar la evolucién con el tiempo de las
deformaciones verticales y horizontales de la masa de suelo.
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En base a lo antefior se recomienda instalar referencias superficiales constiluidas por bancos
de nivel superficiales. La Informacién que se recoplle con la Instrumentacién debe ser
constantemente examinada e interpretada por un ingeniero especialista en mecénica de
suelos, para verificar que o comportamiento del subsuelo es el esperado.

Los instrumentos de medicién se deben Instalar sigulendo las recomendaciones que se -
describen a continuacion, asi como la frecuencia de las mediciones.

V.24 REFERENCIAS SUPERFICIALES

Las referencias superficiales tendran por objeto medir los desplazamientos horizontales y
verticales que ocumren en le superficie del terreno que circundara a la excavacion.
La referencia superficial es un clindro de concreto simple de 15 cm de didmetro y 30 cm de
altura, con un pemo convencional empotrado en su extremo supersior, el pemo es de cabeza
esférica de 5/8" por 4" y tiene una linea grabada en la direccién perpendicular a la ranura
para desarmador. La ranura sirve de gula a la regla de medicidn, que esta graduada en
milimetros, y cuenta con un nivel de burbuja y mira para enfocar el transito. (Figura V.1)

Otro tipo de testigo superficial son cuadros de yeso de dimensiones de 30 por 30 centimetros
colocados en el muro del edificio colindante, los cuales estarén con su previa identificacion y
tendrdn palomas (iidngulos de color amarflo debldamente referenciados) pera faciitar
posibles deformaciones. (Figura V.2)
Las referencias superficlales son puntos filos que se colocan en la superficie del terreno.

Se instalan definiendo lineas de colimacién con un transito para detectar los desplazamientos
horizontales, mlentras que con el nivel 6ptico y estadales se determinan ios desplazamientos
verticales.

V.2.2 CRITERIOS DE INSTALACION

Los testigos superficiales se Instalaran definiendo lineas de cofimacién, apoyadas en dos
puntos de referencia fijos, alejados de la excavaciéon para evitar que sufran desplazamientos
durante &f proceso de construcclén. Las lineas de colimacién serdn paralelas af borde de la
excavacién, sefialando una a cada lado de ellas, siendo la separacion media entre estos de
6.00 metros. Todas las referencias deberdn instalarse entes de la excavacién segun los
procedimientos siguientes.

Testigos suporficlalos

-Se trazan las llneas de colimaclén paralelas a la excavaclén y a las distanclas
recomendadas.
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-Se perforaran los sitios que alojaran los testigos.

-Se colocaran testigos en las perforaciones, confindndolos con mortero; inmediatamente se
comprueba con un transito la alineacion de la linea grabada.

-Se marcan los testigos con su clave de identificacion y se protegen hasta que haya fraguado
ef mortero.

-En el caso de ios testigos de yeso se tendrd culdado de colocarios y referenclarios
adecuadamente.

Establecer un banco de nivel fijo fuera de la zona de trabajo, donde no sea afectado por la
obra nl por la gente o transito vehicular, Posteriorments correr una nivelacion Iniclal alrededor
del Palacio en la parte ya construida y en los puntos del muro de colindancia coincidentes
con los ejes del proyecto, y en los puntos @ 2,00 m de distancle dei perimetro det
estacionamiento.

V.2.3 PROCEDIMIENTO DE MEDICION

Una vez colocadas las referencias y antes de iniclar las excavaciones, deberdn tomarse
lecturas de nivelaciones y alineaciones comespondientes a las condiciones iniciales, que
definen & origen de las mediciones desplazamientos-tiempo.

El transito que se utiiice deberd tener plomada dptica de centrado y precision de 15 seg. El
procedimiento de medicién se realizaré de tal forma que en cada punto se sealicen dos
mediciones para evitar al mdximo posibles errores, deblendo comprobar frecuentemente el
ajuste del eje vertical del aparato.

El nivel topografico deberd ser de precisién, con radio de cuivatura de 20 m. y amplificacton
de 25 diametros.

Las nivelaclones diferenclales se realizardn con ef aparato nivelado equidistante a los puntos
de medicién y lecturas méximas a 25 metros, utiizando estadales con nivel de burbuja y
graduados en millmetros, las mediciones se realizardn cuando la reverberacién sea minima.

Los desplazamientos horizontales se registrardn con la ayuda de transito y la regla metdlica,
colocandola en cada una de las ranures de las cabezas de los tomillos, deslizandola
horizontaimente hasta que la mira coinclda con la linea de colimacién, En la escala posterior
de la regla, e cadenero medira el desplazamiento horizontal entre la marca dei perno y Ia
mira; la medicién se realizara con una aproximacién de +1.0 mm,

Los desplazamientos verticales se determinardn mediante nivelaclones diferenciales entre
los testigos, tanto superficiales como de muros. La precisién de las nivelaciones debers ser
de 1 a 2 mm en 25 m de distancla; el ajuste del aparato debera verificarse semanaimente.
Los puntos de liga deberan ser confiabies; para sefialarlos conviene utilizar pernos metalicos
con cabeza seml-estérica.
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L s supervisién de las mediciones se apoyars en una brigada de lopografia, que verificara
selectivamente las mediclones, particularmente cuando se detectan desplazamientos
importantes.

V.24 INFORMACION OBTENIDA

Para conocer ia evolucién de los desplazamientos desde ef inicio de la excavacién se
tomaran lectures periddices de nivelacion y alineacion de referencias, anotando los datos en
hojas de regisiro que inciuyen ol calculo de despiazamientos. Es necesario que los cdlculos
de desplazamientos se realicen el mismo dia en que se tomen las lecturas, para contar
oporfunamente con Ia informacién de control de la obra. La frecuencia con que se deben
efectuar 1as mediciones sera diatia durante ia ejecucidn de la excavacion, cada terces dia
entre of termino de 1a excavacion y la construcclon dei muro de contenclén pesrimetrat.

V.2.5 BANCOS DE NIVEL FLOTANTES

{.0s bancos de nivel fliotantes permiten conocer los movimientos verticales causados por las
sxpansiones y hundimientos generales en al fondo de las excavaciones a cielo abierto.

L.os elementos gue integran al banco de nive! fiotante consisten de un tubo galvanizado de
1" de didmetro en ttamos de 1.0 m, hasta compietar la profundidad deseada, un muersto de
conereto de fc=100 kg/cm? de 4" de dismetro y 30 om de longitud, colocado en la parte
inferior de la tuberia, un cople de unin entre et tubo galvanizado y &t muerto de concreto y un
tapén para nivelacion colocado en la pare superior def tubo.

V.2.5.1 INSTALACION DEL BANCO DE NIVEL FLOTANTE

La profundidad de instalacién del banco de nivel fiotante debe de ser de 1.20 m abajo del
nivel maximo de excavacién.

Para su instalacion se efactiia una perforacion de 6 de didmetro, con maquina que cuente
con equipo para lavado de pozo, se caloca perfectamente en la parte inferior ef ciindro de
concreto, acoplandole jos tubos galvanizados de 1.0 m de jongitud.

Una vez realizado lo anterior se coloca grava con granuiometrta méxima de 3/4",

L a parte superior dei aparato deberd estar protegida con un tubo de fierro de 6" de didmetro
que cuente con un lapén capa. {(Ver figura V.3)
£n {a proteccion del aparato el tube protector deberd instalarse con una perforacidn reflena
de tepetate compactado, sobresaliendo este 20 cm para su f4ci localizacion.

Durante la excavacién los tubos deberdn dasacoplarse por framos de 1.0 m modificando ef
nivel de referencia ariginal. Por facilidad de instalacion, e tapon protector deberd instalarse al
fondo de la excavacién cada vez que se desacople la tuberia.
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La supervision de las mediciones se apoyara en una brigada de topografla, que verficara
selectivamente las mediclones, particularmente cuando se detectan desplazamientos
importantes.

V.24 INFORMACION OBTENIDA

Para conocer la evolucién de los desplazamientos desde el Iniclo de la excavaclon se
tomaran lecturas periédicas de nivelacion y alir ion de referencies, anotando los datos en
hojas de registro que inciuyen el cafculo de despiazamientos. Es necesario que los célculos
de desplazamientos se realicen el mismo dia en que se tomen {as lecturas, para coniar
oportunamente con la informaclén de control de la obra. La frecuencia con que se deben
efectuar las mediciones serd diaria durante la ejecucién de la excavacion, cada tercer dia
entre of tarmino de la excavacién y la construccién del muro de contencién petimetral.

V.2.5 BANCOS DE NIVEL FLOTANTES

Los bancos de nivel flotantes permiten canocer los movimientos verticales causados por las
expansiones y hundimientos generales en el fondo de ias excavaciones a clelo ablerto.

Los elementos que integran al banco de nivel fiolante consisten de un tubo galvanizado de
1" de didmetro en tramos de 1.0 m, hasta completar la profundidad deseada, un muerto de
concreto de f'c=100 kg/cm? de 4" de didmetro y 30 cm de longitud, colocado en 1a parte
Inferior de la tuberla, un cople de unién entre el tubo galvanizado y i muerto de concreto y un
tapon para nivelacién colocado en la parte superior del tubo.

V.2.5.4 INSTALACION DEL BANCO DE NIVEL FLOTANTE

La profundidad de instalacién del banco de nivel flotante debe de ser de 1.20 m abajo del
nivel méximo de excavacién.

Para su instalacion se efectia una perforacién de 6" de didmetro, con maquina gue cuente
con equipo para lavado de pozo, se coloca perfectamente en la parte inferior el cilindro de
concreto, acoplandole los tubos galvanizados de 1.0 m de longitud.

Una vez realizado lo anterior se coloca grava con granulometria maxima de 3/4",

La parte superior del aparato deberé estar protegida con un tubo de flerro de 6" de didmetro
que cuente con un tapdn capa. (Ver figura V.3)

En la proteccidn dei aparato of tubo protector deberd instalarse con una perforacion refiena
de tepetate compactado, sobresaliendo este 20 cm para su facil localizacion.

Durante la excavacion los tubos deberdn desacoplarse por tramos de 1.0 m modificando e
nivel de referencia original. Por facilidad de instalacion, el tapdn protector debera instalarse al
fondo de la excavaclén cada vez que se desacople la tuberia,
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Las nivelaciones deberan ser referidas a un banco de nivel superficial insielado fuera del
drea de Influencia de cargas o descargas, of que a su vez estard referenciado a un banco de
nivel profundo.

Los bancos se nivelardn en la forma que a continuacién se menciona.
-Una vez por semana antes de iniciar la excavacion
-Cada tercer dia durante & proceso de excavaclén
-Mensualmente entre ef cuarto y el doceavo mes
-Trimestraiments después de un afio

V.26 TRAZO DE LOS EJES DEL PROYECTO

Para ef trazo de los ejes del proyecto y los centros de las columnas y pilas, se deben
referenclar pafa restituliios cuando sea necesario no permitiendo excentricidades mayores de
cinco cm, reakzando este trabajo las veces que sea necesario para garantizar el correcto
trazo de ejes, debido a la importancia que representa este trabajo para que las trabes
metélicas prefabricadas tengas el minimo de error en su colocacion.

V.3 S8EGURIDAD

Colocar en el sitio de la construccién un tapial perimetral y seflalamiento dlurno y nocturno
adecuado, as! como todas aquelias medidas de seguridad que se consideren pertinentes
durante {a ejecucion de la obra para la proteccién del personal y de terceras personas.
V.4 MURO DE COLINDANCIA

El muro de colindancia es el muro que se encuentra en contacto con el muro del Palacio
Municipai existents, mientras que e muro restante def parimetro es &l muro de contenclén,

El muro de colindancia se receimentard debido a que con la ampilacion dei Palaclo se debe
garentizar que con la excavacién no sufrird dicho murc movimientos verticales de
conslderacién, para ello se recomlendan los sigulentes puntos.
V.41 EXCAVACION Y RECIMENTACION DEL EDIFICIO COLINDANTE

Una vez coladas las pilas que colindan con el edificio existente, se llevé a cabo la

excavaclén para construir ¢l muro de contencidén anexo a este, pracediendo de la sigulente
manera:
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Excavar por tramos de 2.50 m, de ancho (perpendiculer al muro de lindero), por 3.0 m de
largo (En la direccién del muro) por 3.40 m de profundidad, suspendiendo la excavacién en
una primera etapa hasta 0.35 m. abajo del nivel de cimiento de lindero. (Figura V.4 y V.6)

En cada tramo aplicar una malla anclada tipo "galinero” y proceder a realizar un aplanado
de mortero cal - arena sobre ei terreno netural después de hecha la excavacién, esto con ef
fin de estabilizar las paredes de la excavacion realzada.

Bajar la viga cabezal de apuntalamiento y colocarla abajo del cimiento del muro de lindero,
excavando previamente con herramienta de mano, una ranura de 0.35 * 0.35 *2.00 m.

Ya colocada la viga cabezal, continuar con la excavaclén hasta la profundidad de 3.40 m
colocando troqueles horizontales al centro de la zanja a base de dos pofines de 6" * 6"
apoyados en vigas de medera de 8" * 8" * 1,00 m. Colocar tres puntaies a lo olto de la zanja.

Excavar 8 mano “"Nichos" para alojar dos postes (Castilos K-1) de 0.20 * 0.20 m. En un
plazo no mayor de 24 horas después de hecha la excavacion.

Excavar al fondo de la zanja un "Nicho" suficiente para alojar una zapata de concreto de
0.60 * 0.60 * 0.25 m. {Figura V.5y V.6)

Colocar los dos castilos K de 0.20 * 0.20 * H deskzdndolos en las ranures de las zapetas, y
calzandolas en caso necesario con pedacerfa de placas de acero para apoyar a los
cabezales previaments colocados, colar la ranure con concreto.

Construlr un muro de tabique recocido de 0.14 m de espesor que servird como paramento
para coler el muro de contencién de lindero, y como junta entre e edifico exstente y la
ampilacion, refienando las oquedades entre & muro y ef paramento excavado, con grava y
arena. (Figura V.5)

Se deberan controlar los posibles movimientos de la corona dei muro mediante
observaciones de puntos colncidentes con los centros de los claros del proyecto, con una
frecuencia de por lo menos de una vez por semana.

Proceder a excavar el siguiente tramo de 2.5 * 3.00 m y asi sucesivamente.

Una vez hecha la excavacion para alojar e sétano hasta el nivet de proyecto, descabezar les
plias en una altura de 1.00 m o 1.20 m. seguin of didmetro del fuste o hasta que se encuentre
concreto sano, y excavar para cimbrar, armar y colar los dados cabezales de las pilas,

Implando la superficie de la cabeza de la pila de todo material extrafio.

Procuder a excavar para ¢cimbrar, armar y colar los puntales horizontales PH-1 entre los
dados. Después de descimbrar los puntales horizontales (después de 24 horas por lo
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menos), rellenar la excavacion alrededor de les puntales horizontales con tepetate
compactado al 100% proctor. (Figura V.5).
V.5 MURO DE CONTENCION EN EL PERIMETRO DE LA CONSTRUCCION

Para construis el muro de contencién es necesario tomar en consideracion las siguientes
recomendaciones:

Proceder a armar, cimbrar y colar ol muro de contencién en tramos de 5.00 m troquelando
Ia cimbra contra el macizo de sueio natural.

No descimbrar el tremo de muro ya colado y apuntalario conifra el macizo, mientras el
concreto del muro no adquiera una resistencia de lo por lo menos ef 70% de su f'c.

Los muros de contencién colindantes con las cales se construirdan como sigue:

Se sobre-excavard una franja de 0.60 m de ancho hacia e exterlor para dar espacio para
cimbrar exteriormente al muro.

Podréa optarse por da[ un talud de 0.25 a 1.00 m a le excavacién, o hacer un escaton a
media altura con un ancho de 0.80 m, o bien dejar la excavacién a piomo, dependiendo de la
compacidad del materiai excavado.

Se armaré y cimbrara el muro, y con la cimbra exterior se troquelaré contra el macizo det
suefo.

Retirar la cimbra no antes de 24 horas de colado y curar los muros con curacreto pera
garantizar un fraguado éptimo.

Se realizaréd una impermeabilizacion del pafio exterior del muro colindante en su caso con
una peilcula de material asfaltico tipo sika o simllar.

No relienar [a zanja excavada hacla & exterior hasta que ef muro pueda ser apoyado a nivel
de piso de sétano y de piso de planta baja.
V.6 PILAS

En la construccién de plias Intervienen varlos factores para llevar a cabo satisfactoriamente

los trabajos de construccion, entre los que se deben tomar en cuenta los que se mencionan 8
continuacién.
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V.6.1 EXCAVACION

Para la excavacion de l1as pilas es necesario reformar cada pila, dando preferencia a las
pllas de lindeto con e didmetro del fuste hasta la profundidad dei desplante, usando
perforadora mecanica. Enseguida, completar la excavacidn para la campana, usando
procedimientos manuales (a pico y pala o con herramienta mecdnica manual en caso
necesario). No debera dejarse ablerta la perforacién un perlodo mayor de 36 horas para
evitar al minimo la alteraclén def estados de esfuerzos de la masa de suelo asl como posibles
derrumbes y tomar las medides necesarias de seguridad para la proteccion det personal.

V.6.2 PREPARACION Y COLADO DE LAS PILAS

Para la preparacion y colado de las pilas se debe habilitar y armar el refuerzo de las pllas y
campanas cumpliendo con los requerimientos de calidad para e acero y el concreto.
V.6.24 ACERO

El acero de refuerzo debe protegerse durante su transports, manejo y aimacenamiento.
Inmediatamente antes de su colocacion se revisaré que ef acero no haya sufrido algun dafo,
on especial después de un largo periodo de almacenamiento y reallzar ensayes en adquelias

piezas de dudosa cafidad.

Al efectuar el colado, el acero debe estar exento de grasas, aceites, pinturas, polvo, tierra,
oxidaclén excesiva y cualquier sustancia que reduzca su adherencla con e concreto.

No deben doblarse barras parclaimente ahogadas en el concreto, a menos que se tomen
medidas para evitar que se dafie el concreto vecino.

Todos los dobleces se deben hacer en frlo, a menos que el corresponsable en seguridad
estructural autorice lo contrarlo,

El acero debe sujetarse en su sitio con amarres de alambre, siietas y separadores, de
resistencia y en ntimero suficiente para impedir movimientos durante el colado.

Antes de colar se debe comprobar que el acero se ha colocado en su sitio de acuerdo a los
planos estructurales y que se sncuentra correctamente sujeto.

Se debe tomar un espécimen para ensaye por tensién por cada 10 ton. o fraccién de la
misma marca, grado, diametro y remesa de cada proveedor.

Introducir el armado del fuste de las pilas y completar el armado de las campanas en el lugar.
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V.6.2.2 CONCRETO

Las recomendaciones minimas de calidad a cumphs para que un concrefo este en
condiciones dptimas son las sigulentes:

La calidad de los materiales componentes deberd verificarse al inicic de fa obra, y también
cuando exista sospecha de cambio de las caracteristicas de los mismos, o haya cambiado de
las fuentes de suministro,

Revisar al concreto fresco y verificar que tenga e revenimlento adecuado segin ef proyecto
estructural.

No debe colarse si existe una temperatura menor de 5° C, o cuando la temperatura see
mayor de 30° C

Colar con tubo tremle cada pila, cuidando slempre que su extremo inferior este sumergido
en e concreto 0.50 m. por lo menos, hasta Kegar al nivel de proyecto, esto con el fin de
garantizar que e concreto tenga una consistencla homogénea.

Verificar ia resistencia del concreto endurecido por medio de pruebas a compresion en
citindros que se fabricaron con el concreto que se utiizé en los colados de los miembros
estructurales. Como minimo una muestra por cada dla de colado o por cada 40 m3, deblendo
de realizarse en un laboratorio autorizado para tal efecto.

Después de descimbrar los dades, (después de 24 horas por lo menos), reflenar la
excavaclén alrededor de los dados con tepstate compactado al 100% proctor.

V.7 LOSA DEL SOTANO DE ESTACIONAMIENTO

Para la excavacion del sétano de estacionamiento se debe llevar a cabo el procedimiento
similar al que se recomendé en & procedimiento constructivo del muro de colindancia, este.
procedimiento en forma general consistié de lo siguiente:

Excavar por tramos de 2.50 m. de ancho (perpendicular al muro de lindero), por 3.0 m de
largo (En la direccién del muro) por 3.40 m de profundidad, suspendiendo la excavacién en
una primera etapa hasta 0.35 m. abajo dei nivet de cimiento de lindero.

Proceder a excavar ef sigulente tramo de 2.5 * 3.00 m y as| sucesivamente.

Podrd optarse por dar un talud de 0.25 a 1.00 m a la excavaclén, o hacer un escalén a
media altura con un ancho de 0.80 m, o bien dejar la excavacion a plomo, dependiendo de la
compasidad del material excavado.
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Otra posible opcion en la excavacién es comenzar a excavar en el centro de la ampliacion
del edificio y continuar progresivaments hasta que se llegue a los muros de colindancla y
llevar a cabo las recomendaciones como se indicaron en el proceso constructivo para los
muros de contenclén y colindancla,

Proceder a colocar una plantila de concreto pobre de 5 cm de espesor para recibir la losa
detl s6tano, ia losa del sétano de estacionamiento serd de 15 cm de espesor y serd de un
concreto de resistencia atta con un doble armado, pudiéndose construlr conforme se avanza
en la excavacion.
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CONCLUSIONES

La Mecénica de Suefos aplicada a la Ingenierfa Civil es una de las ramas en la que ef criterio
del Ingeniero Geotecnista juega un papel muy importante, ya que de la correcta interpretacién
de las caracteristicas mecanicas y de compresibiidad del subsuelo se obtienen resultados
conflables de la aplicacldn de métodos y teorles smpleados en el disefio y revisidn de los
Estados Limite de Falla y fos Estados Limite de Servicio que marcan las Normas Técnicas
Complementarias para el diseflo y construcclén de Cimentaciones dei Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal.

Segun resultados de los estudios geotécnicos realizados en el sitio del proyecto, se
presentan caracteristicas similares a la zona de transicién de la zonificacién geotécnica para
la Ciudad de México que realzé COVITUR en 1986, siendo esta la razdn de hacer una
similitud de dicha zonlficacién con e sitio del proyscto y apiicar los criterios dei Reglamento de
Construcciones de Distrito Federal y sus Normas Técnicas Complementarias, en particular
las de disefio y construccién de cimentaciones, aiin cuando e sitio det proyecto queda fuera
de dicha zonificacion.

El tipo de cimentacién con la cual se podia cimentar ei edificio de ampliacion consistié

bdsicamente d& dos opclones, una cimentacién a base de pilas o una cimentacién a base de
un cajon de cimentacion, descartdndose la utilizacion de zepatas y piloles, ya que una
cimentacién a base de zapatas implicaria un area en planta de zapatas bastante grande y
ademas se tendrian asentamientos diferenciales de consideracién que podrian afectar el
funcionamiento del conjunto de los edificlos. Por otra parte, ¢ uso de pilotes se descaré
debido a que por cada pila se tendrian que utilzar.dos o mas pilotes, lo que trae como
consecuencla un incremento on &l costo de la obra,
Como primera opcidn se analizd una cimentacion a base de pilas, que fue |8 opcion por que
optaron en la cimentacion de la ampilacién del Palacio Municipal. Para determinar la
capacidad de carga de les piles se consideré un dngulo de friccién interma de los materiales
del subsueio de 36°, obtenidos de la correlaclon de los Indices de resistencia a la penetracion
estandar que se dan a la profundidad de desplante de las pilas (Nivel - 12.50 sobre ef nivel de
banqueta).

Se replizo Ia revision de los estados limite de falla de ia cimentacion a base de pilas
propuesta en el proyecto ejecutivo, observando que este tipo de cimentacién tiene valores de
resistencia sumamente altos a las cargas a las que estara sujeto e edificio. (Aun cuando la
capacidad de carga se reduce de manera significativa deblida al factor de reduccién de escala
Qque se aplica en la expresion para la determinar capacided de carga segtn las NTC del
RCDF)

Para la revision de los estados limite de servicio en la cimentaclén a base ds pilas se aplice
la ecuacion que se publicé en la V reunién de la Sociedad Mexicana de Mecénica de Suelos.
con la que se obtienen asentamlentos elasticos, que son los asentamientos que ocurrirdn en
foima inmediata, resullando casi insignificantes, con lo que se puede deducit ademas que los
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asentamientos plésticos o a largo plazo seran iguales o menores debido a la_s propiedades
del subsueio en i sitio del proyecto.

Para optimizar et dimensionamiento de las pilas en funcién de las solicitaciones a las que
estardn sujetas cada una de ellas, se calculd la capacidad de carga para jos diferentes
diametros de las pilas que podrlan ser utilizados en la construccién de la cimentacion de la
ampllacién del Palaclo Municlpal, los valores de capacidad de carga calculados se
encuentran en la tabla 5 del capitulo IV, en donde se pude observar la capacidad de carga
que tiene cada plla en funclén de su didmetro y compararlas con los valores a las que estardn
sujetas cada una de ellas y elegir el diametro éptimo y posteriormente llevar a cabo la revision
de los estados limite de falla, asl como la revisién de los estados limite de serviclo.

Independientemente del tipo de cimentacién que hublese resultado ¢ptimo segin los
anglisis de costos y estructural que debio haber realizado ef ayuntamiento, el proyecto
arquitecténico requeria de un sétano de estacionamlento desplantado a 3.50 metros de
profundidad con respecto al nivel de banqueta.

{.a propuesta de alternativa de cimentacién a bese de una losa de cimentacion, que en este
caso actiia como un cajén de cimentacldn debido al volumen de suslo que excavaron, se
analizd la condicién de una cimentacion tipo compensada con trabes invertidas de
rigidizaclén, donde ef peso dei volumen de sueio desalojado es compensado con el peso total
de la estructura, lo que significa asentamientos nulos ya que se obtiene un decremento de
carga calculado en & orden de 0.04 Ton /m2, que se considera Insignificante,

En conclusién considerd a esta opcién como la cimentacion déptima a nivel geotécnico, ya
que por razones de proyecto se necesita excavar para alojar ef sotano de estacionamiento y
las trabes de rigidizacién para una losa de cimentacién es mucho mas facil de construir
ademds de bajar costos respecto a una cimentaclén a base de pilas, ya que en la
constfruccién de las pilas se necesita perforar y tener otros cuidados que implican un aumento
en ef costo de la obra.

En la afternativa de cimentacidn a base de una losa la capacided de carga del terreno es de
13.17 Ton / m2, aun considerando una coheslén conservadora de 4 ton/m?, ya que existe
una cohesion del orden de 6 y 7 Ton / m?2 segun los resultados de las exploraciones
geotécnicas que reports la empresa acargo del estudio,

Como era de esperarse se obtuvieron resultados satisfactorios al realizar la revision de los
estados limite de servicio y los estados limite ds falla.

Para la eleccion dptima del tipo de cimentacién con que se pudo haber cimentado la
ampliacién del Palacio Municipal se debe ademas realizar un andlisis de costo y un analisis
estructural en la ejecucién de una u otra alternativa de cimentacién, ya que o andlisis
geotécnico demostré que ambas alternativas de cimentacién son seguras y cumplen con los
lineamientos que marca el RCDF. Al tener los resultados de los otros dos andlisls se puede
decidir que tipo de cimentacion es el 6ptimo y cual le conviene construir al ayuntamiento.



Para llever a cabo la construccion de dicho estacionamiento era necesario excavar la
profundidad que marcaba el proyecto, gerantizando que no resultarlan problemas derivados
durante 1a ejecucion de la misma. Se recomienda que la excavacion se lieve a cabo conforme
al proceso constructivoe que se Indicd en ef capftulo V, (se recomienda excavar en franjas de
2.50 m. por 3.00 m. de ancho, esto con el fin de no alterar los estados de esfuerzos originales
en la masa de suelo).

Como andlisis compiementarios a fa excavaclén del sétano de estacionamlento se realizé el
célculo de empujes horizontales del suelo con una sobrecarga de 1.5 ton/m? para los lados
colindantes con la calle, asi como una sobrecarga de 4.5 ton/m? para el lado sur donde
cafinda la ampliacion con el Palacio Municipal existente, ademas de considerar el empuje
sismico que indican las NTC, esto con el fin de conocer ios empujes totales que actian en
dichas paredes para disef\ar los muros resistentes a dichos empujes.

La falla por subpresion no se analizé debido a que el nivel fredtico se localiza a una
profundidad promedio de 16 metros, segun las lecturas tomadas por una sonda
piezoeléctrica.

El analisis de falla de fondo por cortante se realzdé conforme lo marcan las NTC,
obteniéndose resultados satisfactorios, que en conjunto garantizan la estabilidad y seguridad
de la excavacion para el sdétano de estacionamiento.

Se recomienda por Ulftimo que se lleve a cabo la instiumentacion def edificio conforme se
Indico en el capitulo V, esto con el fin de conocer el comportamiento de la masa de suelo ante
sus nuevas condiciones de carga y verificar que el comportemiento esperado corresponde al
que ocurre &n la realidad.

Las NTC obligan que en una edificacién como la del Palacio Municipal se deben realizas
nivelaciones después de la construccién cada mes durante los primeros meses y después en
un periodo de cada seis meses durante cinco aflos como minimo.

Para todo disefio de cimentaciones a nivel geotécnico se debe elegir el tipo de cimentacion
que implique un menar costo en su constiuccién, ademds de cumpiir con las condliciones de
estabilidad y seguridad ante diferentes acciones y tratar de evitar que los asentamientos que
sufra la estructura no afectardn a estructuras y serviclos proplos y/o de colindancla.

Esto se logra teniendo datos del proyecto arquitecténico y estructural. ademas de las
caracteristicas estratigraficas, mecanicas y de compresibilidad del subsuelo en el sitic de
interés, obtenidos de los sondeos, exploraciones y resutados de las pruebas de laboratorio
realizadas a las muestras representativas del mismo.

Lo anterior es muy importante ya que en el disefio o evaluacion de una cimentacién a nivel
geotécnico se pueden tener materiales del subsuelo que pueden varlar significativamente de
un sitio a ofro, y por consiguiente sus propiedades, debido a que el suelo es no homaogéneo y
anisétropo y en cada sitio se podrlan presentar caracterlsticas particulares atn perteneciendo
a la misma zonfficacion geotécnica. Ante esto es conveniente decidir que tipo de
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exploraciones y pruebas de laboratorio se deben emplear en cada estudio para que a nuestro
Julcio proporcionsn aquellos datos que consideremos necesarios en el disefio de una
cimentacién. .

El RCDF y sus NTC marcan los neamlentos que deben segulrse para el disefio de
cimentaciones, pero que de no existir especificamente para un tipo de andlisis en particular se
deberd tomar en cuenta la experiencla y el criterio del ingeniero geotecnista, ya que of RCDF
proporciona una base minima de los requisitos a cumplir, pero que también implica que no
solo se remita al uso directo de férmulas y expresiones, st no que debe haber un
complemento basado en las abservaciones y experiencias de casos similares al de estudio.

98



GLOSARIO

Andesita- Roca Ignea de grano fino compuesta de un 75% de feldespatos, plagioclasa y el
resto de silicatos ferromagnesianos.

Basalto- Roca ignea de grano fino en la que predominan minerales de grano oscure , que
consisten de mas de 50% de feldespatos plagiociasa y ef resto de sliicatos ferromagnesianos.

Brecha- Roca sedimentaria cldstica formada por fragmentos angulares.

Brecha volcanica- Roca endurecida que contiene bloques angulares de lava solidificade
relativamente grandes inciuidos en una masa de ceniza.

Capas de erupciones pumiticas- Corresponden a ia actividad volcédnica de mayor
frecuencia y se depositarén como lluvia, en capas de gran unliformidad hasta lugares muy
distantes del crater.

Cololde- Sustancia en que sus componentes se encuentran dispersos y no tienen una
consistencia ni sélida ni liquida.

Ceomeontaclon- Es & refleno de los huecos de las particulas de un suelo o rocas fracturadas
por medio de un cementante, los méds comunes son la caicita, dofomita y cuarzo.

Consolidackin- Deformacitn en sentido vertical entre las particuias de un sueio debido al
abatimlento de agua y/o cargas. Se produce una disminucién en la relacién de vacios y en el
caso de un suelo saturado el aumento de Ia presion efectiva.

Depésitos de arenas pumiticas- Estos suelos estan en estado semi-compaclo y se
mantienen en taludes verticales debido principalmente a la cohesién aparente generada por la
tension superficial asociada a su bajo contenido de agua.

Depasitos fluvioglaciales- Producto del arrastre det agua que se derrite y sale def glaciaf;
se distingue por su pequefia interestratificaciéon.

Domo- Pliege anticlinal sin un claro desarrollo def alinsamiento de la cresta, de manera que
las capes involucradas buzan en todas direcciones, desde un drea central como una taze
Invettida, pero por lo comun es deformada.

Horlzonte de cenizas volcanicas- Son producto de erupciones violentas de volcanes

andesiticos que formaron tobas cementadas depositades a decenas de kildmetros de
distancia dei crdter.
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Intemperismo- Reaccion de los materiales que alguna vez estuvieron en equilibrio dentro
de la corteza de la tierra, a las nuevas condiciones en o cerca del contacto con ot agua, alre o
materia viviente.

Lahares- Acumuleciones cadticas de material piroclastico arrestrado lentamente en
cofrientes lubricadas por agua, generadas por lluvia torrenclal inmediata a la erupcién.

Lahares callentes- Corrientes impulsadas y lubricadas por gases callentes, estan
asociadas a erupciones paroxismicas de extraordinaria violencia; las arenas y gravas azules
son las mds representativas de estos depositos.

Lahares de arenas azules- Mismas caracterlsticas de los depdsitos de arenas pumiticas.

Littficacion- Proceso que convierte a los meterlales sin consolidadar, que forman rocas, en
roca consolidada y coherente.

Plloceno- Ulimo petlodo de ta era terciaria.

Rebote elastico- Recuperacion del esfuerzo eldstico cuando un material se rompe o
cuando cuando se suprime la fuerza de deformacién.

Reverberaclon- Cambio de direccién de las ondas luminosas, calorificas o sonoras que se
reflejan de una superficie y producen un poco de distorsion en una imagen.

Roca- Agregado de minerales de diferentes clases en proporciones variables.

Rocas pliocldsticas- Rocas sedimentarias compuestas principaimente de fragmentos
arrojados por una explosién volcdnica y depositada por el alre, incliuye bombas, escorla,
cenizas, fobas y pumicita.

Sangamon- Tercer interglacial en America que terminé al desarrollarse un cima
relativamente calido a lo largo de 100,000 a 80,000 afios.

-Suelos- Para fines geologicos se define como el producto de la alteracién de lahares y
cenizas, de colof rojo y gris asociados a climas humedos y aridos, respectivamente.

Toba- Ceniza volcénica consolidade.

Travartino- Una variedad de carbonato de calcio que forma estalactitas, estalagmitas y
otras calzas
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