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INTRODUCCION

A lo largo de los afios, en la Ciudad de México nos hemos enfrentado a
diferentes adversidades durante la construccion, una de ellas es el hundimiento
del suelo sobre el cual se encuentra la Ciudad.

Las caracteristicas del suelo del Valie de México son muy peculiares ya que,
como todos sabemos, estamos sobre lo que anteriormente fue un lago, por lo
tanto, el subsuelo cuenta con una importante cantidad de agua dentro de él, ia
cual ayuda al suelo a resistir los esfuerzos a los que serd sometido por parte de
las estructuras que soporta, esto basAndonos en que los liguidos son
incompresibles; el problema se presenta cuando el agua que contiene el suelo es
drenada y no hay nada que la sustituya dentro de la estructura que conforma al
mismo, por o tanto, los espacios que en un momento dado ocupaba el agua, se
encuentran llenos de aire; es por ello, que los esfuerzos que antes soportaba la
parte liquida del suelo, pasan a la parte sdlida, dando como resultado que los
espacios que anteriormente se encontraban llenos de agua, se contraigan a causa
de los esfuerzos transmitidos, provocando que la superficie del terreno baje, o
sea, que se presenten hundimientos.

Si dichos hundimientos se presentan en areas grandes debido a la
extraccion del agua del subsuelo, podemos decir que se trata de un fendmeno
regional.

Existen diferentes formas de llevar a cabo la cimentacion de una estructura,
una de ellas es por medio de la excavacion del sitic donde se va a construir; el
suelo de los estratos inferiores se encuentra confinado por el peso propio de los
estratos que lo cubren, por lo tanto, si estos estratos superiores son retirados, el
suelo que se encuentre debajo, tendera a recuperarse, lo que conocemas como
expansion, estas expansiones, seran directamente proporcionales a {a cantidad

en peso retiradas del suelo.



En caso de no ser sustituido este peso ya sea con una estructura 6 con otro
tipo de suelo, tendremos lo que llamamos una sobrecompensacion, que dara
como resultado una expansién a iargo plazo en ese terreno; que derivara en una
“emersién” de la estructura,

Si se combinan los dos fenémenos descritos anteriormente, tendremos
como resultado una “expansion refativa total”, la cual es posible calcular por medio
de un método desarrollado en el Instituto de ingenieria de la UN.AM. porel M. en
|. José Luis Diaz Cobo quien, basandose en la teoria de la consolidacién de
Terzaghi, en las investigaciones realizadas por Marsall y Mazari sobre el
comportamiento del suelo del Valle de Méxice y tomando en cuenta los estudios
llevados a cabo por Leonardo Zeevart, logré desarroltar un método para calcular
en una cimentacién sobrecompensada las expansiones del suelo en presencia del
hundimiento regional, y dar asi solucion a posibles problemas que se presentacen
posteriormente en este tipo de edificaciones.

Con este trabajo, se pretende difundir el método del M. en I. Diaz Cobo para
su aplicacion en aguellos casos que sea necesario.

Para comprender ta mecanica del método en cuestion, primero se presentan
algunos conceptos basicos tales como cimentacidn, sobrecompensacién en un
suelo, etc. Haciendo una mencion general del comportamiento de los suelos en
base a la teoria de consalidacién presentada por Terzaghi.

Por dltimo, se presenta un caso practico donde se aplicod este método; en
este caso estamoes hablando del edificio que se encuentra en la esquina de las
calles de 16 de Septiembre y Bolivar en el Centro Histérico de La Ciudad de
México, que comesponde al domicilio del Club de Banqueros; este proyecto
contemplé la construccién de un edificio de cuatro niveles superiores y dos
s6tanos y medio.



CAPITULO |
ANTECEDENTES

1.1 CIMENTACIONES

Todas las estructuras estan formadas por dos partes muy importantes, las
cuales se conocen como la superestructura y la subestructura.

Como definicién de superestructura, podemos decir Que este término se
refiere a la parte de la estructura que esta formada por losas, trabes, columnas y
muros, las cuales tienen la funcidn de soportar vy transmitir las cargas de la
estructura y darle forma y resistencia a la misma.

Por otra parte al referimos a la subestructura, estamos hablando de la
parte de la estructura que se encarga de transmitir en una forma adecuada y
segura los esfuerzos generados en la superestructura al sueto donde se apoya;
estos elementos subestructurales son mejor conocidos como cimentaciones.

Algunos autores han propuesto Jas siguientes definiciones sobre el tema:

Cimiento.- Es un elemento estructural que forma parte de la subestructura
de una estructura y que tiene como finalidad transmitir las cargas de ésta al
suelo en niveles adecuados para gue la estructura sea estable y cumpla con ios
fines para los que fue disefiada.

Cimentacién.- Es el conjunto del elemento estructural lamado cimiento y el
suelo donde se apoya éste.

Las cimentaciones en general deben de cumplir con ciertos requisitos para
que sean realmente funcionales:

a) Proporcionar un apoyo adecuado a la superestructura en todo
momento, aln cuando las condiciones externas sean adversas.

b) Distribuir adecuadamente las fuerzas que se generen por acciones
externas como pueden ser un sismo, viento y cargas de servicio; por lo que se

recomienda utilizar un adecuado factor de seguridad al llevar a cabo su disefio.



¢) Evitar al maximo los hundimientos diferenciales y totales en la
cimentacion , esto con el fin de no ocasionar dafios tanto a nuestra estructura
como a las colindantes.

El comportamiento de una cimentacién dependera principalmente de las
propiedades mecanicas del terreno de apoyo, el cual por ser un material natural,
no homogéneo presentara diferentes caracterisiicas que son fundamentales
para determinar con cierta precision el tipo de la cimentacién que se debe de

aplicar en cada caso.

Por otro lado, las cimentaciones se pueden clasificar dependiendo de la
profundidad de desplante de las mismas, por lo que llamaremos cimentaciones
superficiales a todas aquelias en las gue su nivel de desplante no sea mayor a
dos veces el ancho de su base; mientras que las cimentaciones profundas seran
todas aquellas que se desplanten después del limite antes mencionado.

Es comun encontrar en diversas bibliografias el término de cimentaciones
someras o directas, las cuales se refieren a las superficiales, les dan estos
nombres debido a que los elementos verticales (columnas y muros) que forman
parte de la superestructura se prolongan hasta el terreno de apoyo, por lo que
practicamente descansan directamente sobre el, presentando al final un
aumento en su seccidn transversal, lo que les permite disminuir ampliamente los
esfuerzos transmitidos en un solo punto.

También es posible encontrar términos tales como cimentaciones
indirectas, los cuales se refieren a las cimentaciones profundas, se les llama de
esta forma debido a que se utilizan elementos intermedios entre el terreno de
apoyo y la superestructura, los cuales generalmente se encuentran a grandes

profundidades.



1.2 CIMENTACIONES PROFUNDAS

Cuando las condiciones del suelo superficial no son apropiadas para
apoyar la estructﬁra, serd preciso buscar terrenos que si lo sean a
profundidades mayores, para lo cual se utilizan generalmente cimentaciones
profundas

Cimentacicnes profundas.- Como ya se menciond anteriormente, son
todas aquellas en las que su nivel de desplante es mayor a dos veces el tamafio
de la base, dentro de esta clasificacién podemos mencionar:

a} Pilas.- Son elementos estructurales; generalmente de seccidn circular
variable entre 0.6 y 2.0 m de didmetro, los cuales son colados en sl sitic dentro
de una excavacion previa, se pueden hacer de seccion constante o cuando sea
requerida una mayor capacidad de carga es posible hacer una ampliacion de su
base.

b) Pilotes.- Los pilotes son elementos estructurales de secciones
transversales muy diversas, ya que pueden ser circulares, cuadrados,
triangulares, octagonales, etc, con dimensiocnes menores a 0.5 m de diametro o
lado.

Los pilotes pueden trabajar de dos formas principalmente; por friccion,
donde la resistencia principal se genera por el comtacto de su area lateral con el
suelo, siendo su resistencia por punta muy reducida, lo que permite que en
zonas con hundimiento regional, la estructura siga e! movimiento del suelo y se
mantenga a nivel de la superficie.

Ei fendmeno de! hundimiento regional consiste béasicamente en
asentamientos del terreno en una zona o region de tamafio importante,
generalmente se presenta en suelos arcillosos de los que se extrae agua,
posteriormente trataremos mas detalladamente este fenémeno.

Ei ofro tipo de pilote utilizado es el de punta, el cual debe de ser hincado
hasta liegar al estrato resistente previamente determinado; una vez que se

alcanzd la profundidad de éste, ef pilote deberad de ser empctrado dentro del



estrato resistente, 1o que aumentarad la capacidad de carga del elemento
haciendo trabajar principalmente la punta del mismo, es importante mencionar
que existe una distancia Optima de empotramiento del pHote, lo que quiere decir
que después de ésta por mas que se aumente el empotramiento Ya capacidad
de carga no se incrementara; la profundidad de dicho empotramiento puede ser
facilmente determinada por la formula de Meyerhoff.

Este tipo de pilotes no es muy recomendable que se apliquen en zonas
donde exista el fendmeno del hundimiento regional, debido a que las estructuras
se mantienen a un mismo nivel, mientras que el suelo baja, dando un efecto
visual de emersion de las estructuras.

¢) Cilindros.- Estos elementos estructuraies son de seccion circular, de
concreto reforzado y huecos en el centro, debido a su didmetro que
generalmente es como minimo de tres metros. Su colocacidén consiste en ir
excavando en el interior del elemento hasta llegar al estrato de apoyo, se puede
colocar un cuchilla de acero en su parte inferior con lo que se facilita su
penetracitn en el terreno.

Una vez colocado el cilindro, se cuelan una tapa y un tapon quedando
hueco el interior. Su uso es poco frecuente en edificaciones debido a que
resultan muy costosos.

En ia figura 1 se ilustran estos fres tipos de cimentacién profunda.
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1.3 CIMENTACIONES SUPERFICIALES.

Como ya se menciond anteriormente, se caracterizan por estar

desplantadas a una relativa corta distancia de la superficie del terreno y existen
varios tipos:

a) Zapatas: este tipo de cimentacion se utiliza cuando se cuenta con un
esfrato de suelo poco daformable y una alta capacidad de carga; las zapatas se
pueden dividir en :

+ Zapatas aisladas.- Consisten en una losa cuadrada (ver figura 2),
rectangular y a veces circular, que se coloca por debajo de una columna
individual con la finalidad de ejercer una presion uniforme en et suelo, en cuanto
a los materiales, éstos pueden ser de mamposteria de roca natural o de
congcreto reforzado.

« Zapatas combinadas.- Son el resultado de dos zapatas aisladas que por
encontrarse muy cerca, deberan unirse para aumentar la rigidez del elemento.

Oftra razén de su existencia puede ser cuando el rlesgo sismico de la zona es



alto, por lo que se pueden utilizar zapatas unidas entre si por medio de trabes
de liga, lo que permite que !a cimentacion actile en conjunto.
» Zapatas corridas.- Este tipo de ¢cimentacion se utiliza generalmente bajo

muros, trabes de cimentacion & para unir dos @ mas columnas. (ver figura 3)

I I |

Zapata aislada Zapata aislada de colindancia

Zapata aislada (planta) Zapata de colindancia (planta)
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b) Losas de cimentacién.- Estas estructuras son utilizadas cuando fa
capacidad de carga del terreno es muy baja, lo que puede exigir que la
cimentacion tenga mas del 50% de drea de la construccion para transmitir los
esfuerzos generados por la superestructura sobre la superficie del estrato de
apoyo. En estos casos, resulta mas economico construir un cimiento de losa
corrida formada por un elemento grueso que se extiende debajo de toda el area
de la superestructura.

c) Cajén de cimentacion.- Los cajones de cimentacion se construyen
cuando los claros entre columnas son cortos y las cargas son excesivas, por lo
que al disefiarse, es conveniente que los elementos trabajen uniformemente y la
forma mas conveniente es que la losa de cimentacion, la losa de la planta baja,
las contratrabes y los muros de lindero formen cajones, lo que permitira que se
cree un efecto de “flotacidn” de la superestructura sobre la superficie de apoyo,
dando como resultado una disminucidn considerable de los asentamientos

diferenciales. En la figura 4 se muestra este tipo de cimentacion.

— —_—

Cajén de cimentacién

{Fig 4)
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1.4 CIMENTACIONES COMPENSADAS.

El principic en que se basa este tipo de cimentaciones es muy sencillo,
consiste en desplantar un cajén a una profundidad tal que el peso de la tierra
excavada iguale al peso de la estructura, de manera que al nivel de desplante,
el suelo no sienta el efecto de ia construccién efectuada por no recibir ninguna
presién ademas de la que originalmente existi6.

Este tipo de cimentacidn exige, por supuesto, que las excavaciones
efectuadas no se rellenen posteriormente, lo que se logra construyendo cajones
huecos en toda el area de cimentacién o en el lugar de cada zapata.

Hay ocasiones en las que el peso del material excavado puede ser menor
o mayor que el de la estructura por construir, recibiendo 1as cimentaciones los
nombres de parcialmente compensada 6 sobrecompensada.

Este tipo de cimentaciones se utiliza comunmente en suelos que
presentan poca resistencia a los esfuerzos que se les aplican y que
generalmente son altamente compresibles, como las arcillas del valle de México.

El grado de dificullad para utilizar estas cimentaciones, radica
principalmente en el proceso de excavacidn, ya que debe de seguirse al pie de
la letra el plan trazado, de lo contrario, se corre el riesgo de que se presenten
expansiones en el fondo y en las paredes de la excavacion. Lo anterior es muy
problematico, ya que posteriormente se convertiran en asentamientos al cargar
el suelo con el peso de la estructura.

Después de realizada la excavacidon y para evitar asentamientos
posteriores de la  estructura, se deberd de impermeabilizar el cajon de
cimentacion, lo que impedira filtraciones de agua dentro del mismo.

Si se trata de una estructura muy alta y esbelta, es prudente evitar el use
de este tipo de cimentaciones, especialmente si existe excentricidad en las

cargas que se transmiten, ya que se someteria a la estructura a grandes
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momentos de volteo, los cuales se incrementarian con la presencia de

movimientos horizontales producidos por los sismos.

Cuando se va a ltevar a cabo el disefio de una cimentacion compensada
se deben contemplar los siguientes puntos:

1.- Explorar el subsuelo, lo que nos proporcionara informacion
estratigrafica y las propiedades del subsuelo donde pensamos construir; éstas p
se conoceran a través de pruebas de laboratorio se realizaran a las muestras
(alteradas e inalteradas) obtenidas de los sondeos previos , ejemplo de estas
caracteristicas serian la densidad de sdlidos, |imites de consistencia, pesos
volumétricos que son esenciales para determinar en el caso de utilizar un
cimiento de tipo compensada, resistencia al esfuerzo cortante, compresibilidad
de los suelos atravesados, etc.

Con la informacidn recabada en el campo y en el laboratorio, se procede al
analisis e interpretacién estratigrafica del subsuelo, lo que nos dara como
resultado los datos necesarios para determinar el tipo de cimentacidén que debe
utilizarse, su profundidad de desplante, capacidad de carga y el procedimiento
constructivo que se debe seguir, tode lo anterior nos dara la pauta para calcular
los asentamientos probables y el tiempo en el cual se presentaran.

Después de analizar los resuitados con diferentes tipos de cimentaciones,
se procede a determinar cual de ellas presenta las mejores condiciones de
seguridad, funcionalidad y economia.

2.- Para el disefio de la cimentacion deberan proyectarse preferentemente
secciones regulares, simétricas, en las cuales la resultante de las cargas que
transmitird la estructura debera de coincidir can el centroide del area de! cajon
de cimentacion, esto con el fin de hacer mas uniforme la distribucion de los
esfuerzos en el suelo.

Deben de ser identificados los diferentes tipos de cargas que serén
transmitidos a la cimentacion como por ejemplo, peso propio de la estructura y

de ia cimentacion, cargas vivas a las que se sometera y cargas accidentales.



4.- Verificar la seguridad, estado iimite de servicio y estado limite de falla.
Se recomienda utilizar el procedimiento que sefiala el Reglamento de

Construcciones del Distrito Federal {11) asl como sus normas complementarias.

Las cimentaciones compensadas se pueden dividir en tres tipos, los cuales
dependeran siempre de la relacion entre el peso del suelo excavado y el peso

total de la estructura:

1.- Cimentaciones parcialmente compensadas.
2 - Cimentaciones. sobrecompensadas

3.- Cimentaciones totalmente compensadas,

1.4.1 CIMENTACIONES PARCIALMENTE COMPENSADAS.

Son aquellas en las cuales se realiza una excavacion de tal modo que el
peso del suelo que se extrae es menor al peso de la estructura que le sustituira.
Las presiones que ejerce el peso de la estructura que queda sin compensar,
deben de ser analizadas por medio de un célculo cuidadoso de distribucién de
esfuerzos asi como de asentamientos,

Este tipp de cimentacibn se recomienda utilizar cuando se desea
desplantar una estructura sobre arcillas preconsolidadas, siempre y cuando las
cargas no compensadas no afecten la rama virgen de la curva de
compresibilidad o la afecten con una presién muy reducida.

Existe un método para evitar los asentamientos excesivos que se pudieran
presentar debido al incremento de presién, producto de la carga del suelo no
compensado, este pracedimiento fue propuesto por L. Zeevaert (8), que dice:

AP < 1/2 (Pc - PO)

Donde:

AP = Incremenio de presion en la cimentacion sobre la presion
previamente existente.

Pc = Carga de preconsolidacion.

PO = Presién efectiva en e! suelo por paso propio.
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En suelos muy blandos, donde la compensacion no sea suficiente para
soportar las cargas inducidas al subsuelo, puede recurirse al hincado de pilotas
de friccion, los cuales trabajan como complemento de un sistema, a base de
cajones de cimentacion. Esta combinacidn generalmente es muy econdmica,

gvita también problemas de volteo, friccion negativa y emersiones.

1.4.2 CIMENTACIONES SOBRECOMPENSADAS,

Son aquellas en las cuales se realiza una excavacién de tal modo que el
peso del suelo que se extrae en la excavacion, serd mayer al peso de la
estructura que debiera de sustituir el peso del suelo extraido.

En este caso se realizan calculos muy estrictos y precisos para conocer la
magnitud y el tiempo en que pudieran presentarse expansiones del suelo en la
zona excavada, esto con la intencién de tomar las medidas pertinentes para el
disefio y proceso constructivo de la obra que se va a realizar. Esto se hace con
el &nico fin de evitar deformaciones posteriores que fueran capaces de daiiar la

estructura o las instalaciones.

1.4.3 CIMENTACIONES TOTALMENTE COMPENSADAS,

Son aguellas en las cuales se realiza una excavacion de tal modo que el
peso del suelo gue se extrajo del terreno sea igual al peso de la estructura, la
cual substituira el peso del suelo extraido.

Este tipo de cimentaciones se utliza cuando no es posible transmitir
incremento alguno de presién, pues éstos provocan asentamientos excesivos.

Este método de cimentacion es et que presenta mejores condiciones de
trabajo, en cuanto a distribucién de esfuerzos se refiere, ademas de que
dificilmente se llega a ver afectado en algin momento por l0s asentamientos

regionales, ya que se hacen trabajar como uno solo al suelo y a la estructura.
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1.5 PROBLEMAS QUE SE TIENEN EN UNA COMPENSACION.

Cuando flevamos a cabo el proyecto de una cimentacion compensada,
buscamos desplantamos en un estrato que tenga la capacidad de carga
adecuada para soportar el peso que le sera fransmitido por la estructura en las
condiciones mas desfavorables, ya sean estaticas & dinamicas.

Al llevar a cabo una excavacion sobre todo en un suelo arcilloso, vamos a
retirar material, por consiguiente, un peso; si €l peso de la estructura iguala al
del material excavado, teéricamente no se presentaran movimientos en la
cimentacién al no existir incremento en los esfusrzos efectivos del suelo.

Si la cimentacién es parcialmente compensada, el peso excavado es
menor que el de |2 estructura por construir, por lo que se incrementaran los
esfuerzos efectivos y se producirdn asentamientos, los cuales suelen ser el
punto fundamental de los calculos a efectuar para lograr su estabilidad, esto se
logra aplicando generalmente |a teorla de consolidacion de Terzaghi.

En base a lo anterior, y aplicando 1a teoria ya mencicenada a un suelo
arcilloso, sabemos que en suelos altamente compresibles y normalmente
consolidados no puede darse ninguna presién en afiadidura de la previamente
existente, ya que cualquier incremento actuaria sobre la rama virgen de la curva
de compresibilidad de la arcilla, o que traeria como resultado fuenres
asentamientos. En cambio, si la arcilla es preconsolidada podra darse al suelo
algo de presién mayor a la que existia, siempre y cuando con tal de que dicho
efecto no llegue a afectar ta curva de compresibilidad y quede dentro de la rama
de recompraesién, con lo que los asentamientos resuitantes seran de baja
magnitud.

En una cimentacién sobrecompensada el peso de! suelo excavado es
mayor que el de la estructura y los esfuerzos efectivos del suelo tendran un
decremento, o cual provocard expansiones en el suslo que podran ser
evaluadas también aplicando la teoria de consolidacion de Terzaghi. Si ademas

este tipo de cimentacién se construye en una zona afectada por hundimiento
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regional, la evaluacion de las deformaciones se complica; en este trabajo, se
pretende dar a conocer un método desarrollado por un investigador del instituto

de Ingenieria de la UNAM para determinar la magnitud de estos movimientos.

Otros problemas que hay que resolver en este tipo de cimentaciones son
los derivados del procedimiento constructivo para la excavacion gue alojara al
cajon.

Las excavaciones se pueden dividir en dos tipos: superficiales, cuando ia
profundidad es menor de 5 m y profundas cuando su profundidad es mayor, de
las cuales la que representa mayor problema es |a excavacién profunda.

Las excavaciones pueden realizarse en ocasiones sin ningln tipo de
contencidon en las paredes del suelo dependiendo de las caracteristicas de éste,
si existe espacio para construir taludes que eviten los dermumbes.

Para el disefic de una excavacion, se requiere de estudios y célculos del
comportamiento del suelo; de acuerdo a los resultados que nos arrejen estos
estudios, se determina en caso necesaric el tipo de abatimiento vy
apuntalamiento que debera realizarse durante el periodo de excavacion.

Para llevar a cabo una excavacion, donde se despiantara una cimentacion
compensada, que resulte satisfactoria en cuanto a seguridad y economia, es
necesario tener planeado lo siguiente:

» Las etapas de ejecucion segun el area de trabajo.

« El abatimiento del nivel freatico y bombeo de las infiltraciones.

» |a estabilidad de las paredes de fondao.

« La expansion en suelos blandos y posibilidades de tubificacion.

« La extraccion del materiat, circulacién de accese y salida.

+ La ubicacién de las obras inducidas.

+ La transportacién del material sobrante, calculando previamente el
volumen de la excavacion, agregando el porcentaje de abundamiento.

Cuando se realice una excavacién cercana a una edificacidn deberan
tomarse todas las precauciones nacesarias, para evitar fallas estructurales que



se pudieran presentar debido a la ejecucién de estos trabajos, tanto en la
cimentacion como en {a superestructura que la conforman.

Existen diferentes tipos de proteccion para la estabilidad de las paredes de
la excavacion, estos tipos varian de acuerdo a la magnitud de la obra, al tipo de
material que compone el suelo, a las condiciones climaticas, a la profundidad a
la cual se llevara la excavacion, a la localizacion del nivel de aguas freaticas, asi
como a la magnitud de los empujes activos y pasivos. Entre ellos se pueden
mencionar ademes, muros de retencién, apuntalamientos, atagulas y troqueles
entre otros.

Cuando las excavaciones son maycres de 2.5 m de profundidad, se
aplican métodos de tal modo que no afecten la vialidades, edificaciones vecinas
y servicios plblicos. Segin el reglamento de construccion vigente en el Distritc
Federal(11), cuando a esta profundidad de excavacidon los célculos de
axpansion del fondo resulten mayores de 0.12m es necesario separar la zona
excavada 2.5 m de los linderos del predio donde se va a construir, por lo que
también es prudente tomar las precauciones necesarias para la estabilidad de

los taludes.

En la figura 5 se muestra la forma en que por lo general se deforma el
suslo de una excavacion después de un cietto tiempo de haberse extraido el

material:
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DEFORMACIONES EN LA ZONA DE UNA EXCAVACION
(Fig 5
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Los diferentes tipos de proteccién se mencionan a continuacién:

Ataguias.- Son elementos estructurales forrmados por cualquier tipo de
material estructural incluyendo tierra, madera, acero, concreto o la combinacion
de los mismos.

Estos materiales se colocan alrededor de la excavacidn con el propésito
de sostener los empujes que son perpstrados por las construcciones aledafas y
evitar que penetre a la excavacidn tierra y/o agua .

Tablaestacas.- Son estructuras que permiten la estabilidad de las
paredes de una excavacion, a diferencia de las ataguias, que su construccion es
temporal y son utifizadas en terrenos donde se desea trabajar en seco, las
tablaestacas se construyen para que ftrabajen de forma estructural y
permanentemente, pero no necesariamente deben ser impermeables.

Como se puede ver en el dibujo anterior, existen también expansiones de
fondo en la excavacion, éstas pueden evitarse construyendo y ocupando de
forma inmediata el fondo con el cimiento, lo que evitara deformaciones debido al
peso propio del elemento construido, ademas es necesarioc mantener el nivel
freatico a una profundidad mayor a la de la excavacion.

Con el fin de evitar expansiones excesivas, es conveniente hacer la
excavaclén por secciones, al mismo tiempo que se deberan colar las paredes
iaterales del cajon de cimentacion, las cuales pueden funcionar como ataguias.
De esta manera, se& tendra lista una primera etapa. La segunda etapa sera la
excavacion de los nicleos del cajén, al mismo tiempo que se colaran las trabes
y losas, de esta forma quedara practicamente terminada la parte estructural de
la cimentacién. Durante la excavacién se recomienda que se mantenga un
bombeo constante para cumplir con las necesidades constructivas; este bombeo
generalmente trae consigo movimientos de las construcciones vecinas, debido
a la creacion de un nuevo flujo de agua en el suelo, lo que quiere decir que sera
necesario que el bombeo se lleve a cabo durante el menor tiempo posible.
Debido a lo anterior y para evitar el efecto de la expansion en el fondo de ia

excavacion, se recomienda que se inunde el cajon de cimentacion una vez que
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se ha terminado, ya que de cierta forma &l peso del agua mas el pese del cajon
impediran una raplida reaccion del suelo; posteriormente se continta con la
construccion de la superestructura, fo que deberd, en un cierto moemento de
alcanzar el peso necesario para drenar de nuevo el cajon sin sufrir deformacion
alguna.

Cuando se construyen excavaciones para fines de cimentacion, se
plantean una gran cantidad de problemas practicos, pero uno de los mas
importantes y que constituye una de las fallas mas frecuentes y peligrosas en
excavaciones abiertas en arcillas es la falla de fondo de la excavacion.

Para que este tipo de falla aparezca, es necesario gue por medic de algan
tipo de fuerza sobre el material, que puede ser por el peso propio de! mismo, se
logre vencer la resistencia al esfuerzo cortante del suelo. Cuando esto sucede,
por lo general la falia se presenta en una superficie del suelo en forma de "u”,
este patron de comportamiento del suelo se puede observar mas adelante en la
fig. 6.

En este tipo de falla ocurre un asentamiento del terreno vecino,
acompafiado por el levantamiento generalmente rapido del fondo de la
excavacion, lo que sucede es que €l material vecino fluye hacia el centro de 1a
excavacion, que se levanta correspondientemente.

Las excavaciones para fines de cimentacién se realizan lo suficientemente
rapido como para que sean despreciables los cambios en presion dentro de la
arcilla, por lo gue todos los analisis de estabilidad pueden hacerse con datos
provenientes de pruebas triaxiales rapidas realizadas previamente en el
laboratorio.

UUna obsarvacion interesante es que la falla de fonda aes independiente de
la falla del talud como tal y no es causada por un mal ademado. De hecho en
una excavacion no ademada la falla de talud siempre ocurre antes que la de
fondo;, por lo que la falla de fondo sdlo puede ocurrir en excavaciones

ademadas, en las que las fallas de los taludes esta restringida.



20

A continuacién, se presenta un dibujo donde se muestra la falla de fondo
en una excavacion (fig. 6), la cual depende generalmente de la carga
uniformemente repartida de la construccion contigua, la cual se representa en
este caso por “q" mas la profundidad a la que se esta llevando a cabo la

excavacion, esta profundidad la representamos con las literates “Df".

q
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Superficie de falla
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CAPITULO I

HUNDIMIENTO REGIONAL

INTRODUCCION

El fenémeno del hundimiento regional, como su nombre lo dice, no se
presenta Unicamente en un solo sitio, sino que se va dando paulatinamente en
una zona o region, la cual se determina basicamente por el tipo de suelo que la
conforma.

Cuando hablamos de hundimiento ya sea regional ¢ local, nos estamos
refiriendo basicamente a un conjunto de circunstancias que afectan a un suelo
con ciertas caracteristicas, lo que nos dara como resultado una deformacién en
el terreng, que sera facilmente detectada al observar a simple vista que existen
diferencias de niveles en la estructura con respecto al banco de nivel inicial;
coma gjemplo de éste fendmeno podemos plantear la existencia de cierta
estructura, la cual se encuentra en una zona conformada basicamente por
arcilias, éstas tienen un alto contenido de agua y no han sufrido antefiormente
una preconsolidacion.

Para la construccion de la estructura antes supuesta, puede ser necesario
hacer una excavacién mayor a 5 m para su cimentacion, como ya mencionamos,
el terreno estara compuesto por arcilias, de las cuales se extrae parte del agua
que en ellas se aloja con el fin de poder construir en la zona, pero no se les
inyecta de nuevo el agua extraida.

Las arcillas que no han suffido con anterioridad una preconsolidacion y
que han perdido parte del agua que las conformaban, al ser sometidas a cargas
mayores a las que anteriormente estaban expuestas, se “comprimiran”, lo que
dara como resultado la diferencia de niveles con respecto al banco de nivel

inigial antes mencionado.
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Si este caso se presenta en una zona grande, entonces podremos
observar que el suelo se hunde, una forma de detectar estos desniveles, por
ejemplo, es cuando una estructura se encuentra cimentada sobre pilotes de
punta, lo que le permitird siempre mantenerse a un solo nivel, mientras que el
suelo que le rodea bajaréd de nivel, dandonos asi un efecto visual de emersion
de la estructura.

La comprension de los conceptos antes mencionados se debe
basicamente a la teoria de la consolidacién de los suelos, la cual es la parte
esencial que se debe conocer para comprender el porqué y e como del
hundimiento regional y asl prevenir problemas posteriores que puedan dafiar

severamente a una o varias estructuras

2.1 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL EN LOS SUELOS

El subsuelo de la Ciudad de Méxice esta formado principalmente por una
capa de arcilla, la cual se caracteriza por su extracrdinaria compresibilidad, esta
propiedad del suelo se ahservé desde la época de los aztecas, quienes lograron
superar el problema del hundimiento en sus construcciones. Desde entonces, la
construccion de nuestra ciudad ha presentado grandes dificuitades relacionadas
con el fenémeno de la consolidacién del suelo, por lo que ha sido necesario
Hevar a cabo estudios precisos para determinar las propiedades del mismo, con
e} fin de predecir los hundimientos de una construccion y su evolucién con
respecto al tiempo, hoy en dia, esto es posible gracias al Dr. Terzaghi, quien
publico su libro sobre la teoria de la consolidacion de los suelos en 1925,

A un proceso de disminucion de volumen, que tenga lugar en un lapso de
tiempo y que sea provocado por un aumento de |as cargas sobre el suelo se le
lkama proceso de consolidacion.

Durante el proceso de consolidacion la posicion de las particulas solidas
de un suelo sobre un mismo planc permanecen sin desplazamiento alguno, por
lo que tienen solamente la posibilidad de moverse en direccidn vertical, por ello

es que a este fenémeno se le da el nombre de consolidacion unidimensional;
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por lo tanto y como su nombre lo dice, en la consolidacion unidimensional el
volumen de la masa de suele disminuye, pero los desplazamientos horizontales
de las parliculas solidas son nulos. Las caracteristicas de la consolidacion
pueden investigarse cuantitativamente realizando la prueba de consolidacion
unidimensional sobre especimenes repraesentativos del suslo extraidos en forma

tan inalterada como sea posible.

2.1.1 CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL.

Todos los materiales experimentan deformacién cuando se les sujeta a un
cambio en sus condiciones de esfuerzo.

La deformacion de la mayoria de los suelos, aun bajo cargas pequefas, es
mucho mayor que la de los materiales estructurales; ademas esa deformacion
no se produce, usualmente, de forma simultdnea a la aplicacién de ia carga,
sino que se desarrcita en el transcurso del tiempo. Asi, cuando un estrato de
arcilla soporta un edificio, pueden ser necesarios muchos afios para que la
deformacion del suelo se complete.

La deformacion de las arcillas tiene lugar en un large lapso de tiempo
posterior a la aplicacion de la carga propiamente dicha, lo que puede traer como
resultado el agrietamiento de la estructura, pero muchos afios después de haber
sido construida. Esto puede ser previsto siempre y cuando el proyectista tenga
conocimientos correctos sobre e! comportamiento de los suelos.

Para comprender mejor el comportamiento de los suelos, primero
debemos mencionar que estos estan formados por particulas solidas, entre las
cuales hay espacios o vacios, estos espacios pueden estar ocupados por un
fluido, que generalmente es gas o agua, presentandose en algunos casos la
combinacién de los dos. Sin embargo, podemos encontrar también ia presencia
de otros tipos de gases ¢ liquidos dentro de la configuracion del suelo; a cada
una de las partes del suelo antes mencionadas, se les conoce como fases.
Cuando tenemos un suelo que se le llame saturado, quiere decir que los vacios

estan totalmente ocupados por agua, por lo tanto solamente se tienen dos
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fases. En particutar, los depésitos de arcillas sedimentarias del Valle de México
se consideran completamente saturados. En la siguiente figura podemos

observar las tres fases que presenta un suelo.

4 - q
FASE GASEOSA

Cuando un suelo esta sujeto a esfuerzos de compresion, su volumen tiende
a disminuir; esto se debe a un cambio en los vacios de la estructura, lo que
provoca un desplazamiento relativo entre tos granos del suelo y tos fuerza a
ocupar posiciones mas estables, haciendo ésto que e! material sea mas
compacto. Es por ello que la deformabilidad del suelo esta sujeta a a facilidad
con la que los granos cambian de posicidn.

Como ya se menciond anteriormente, las deformaciones y especialmente
en las arcillas, tienen lugar en un periodo largo de tiempo posterior a la
aplicacion de ta carga, este concepto es mas facil de asimilar si analizamos el
siguiente modelo:

Se considera un cilindro de area de seccién recta A, provisto de un pistén
sin friccion, con una pequefia perforacion en él. El pistdn soportado por un
resorte unido al fondo del cilindro, que se encuentra totalmente lieno de un fluido

incompresible,
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Si se coloca una carga P sobre el piston y se mantiene el orificio cerrado,
es evidente que el resorte no puede deformarse vy toda la carga P estara
soportada por el fluido, que aumentara de presion en proporcion directa a la
magnitud de la carga. Al permitir que el fluido salga por el orificio, hay una
transferencia gradual de carga de fluido al resorte. Esto es, entre ¢! interior y el
exterior de! cilindro, en el orificio, hay en un principio una diferencia de presion
P/A, que genera el gradiente necesario para que el fluido salga. Si se permite |3
deformacion del resorte, la velocidad de transferencia dependera del tamafio del
orificio y de la viscosidad del fiuido. Si el resorte soporta totalmente la carga P

se deformara y el fluido volvera a sus condiciones iniciales:

orificio

fiuido

resorte

{Flg 8)
Siguiendo |a analogia del modelo presentado anteriormente, las particulas

solidas del suelo estan representadas por €l resorte, el agua intersticial por el

fluido incompresible y los canales capilares del suelo por el orificio del émbolo.

Considerando una masa de arcilla saturada bajo carga en la cual no se
permite el drenaje, al aplicar un incremento de presion, toda la carga se traduce
en un exceso de presion en el agua de poro. Si se permite entonces el drenaje,

el gradiente hidraulico resultante provoca un flujo de agua hacia afuera de la
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masa de arciilla, y ésta comienza a comprimirse. Esto se debe al aumento del
esfuerzo efectivo, p’
Ap' = Ap- AU

Al proceso de compresion gradual con flujo de agua y transferencia del
exceso de la presién en el agua de poro a la parte sélida del suelo, se le llama
consolidacion primaria.

El razonamiento anierior representa las bases para la teoria de la
consolidacién propuesta por Terzaghi en 1925, quién partié de las siguientes
hipotesis:

1.- La compresion del suelo y la trayectoria del drenaje del agua son
unidimensionales.

2.- El agua y las particulas solidas son incompresibles,

3.- El cambio en el esfuerzo efectivo provoca cambios en los vacios.

4.- La masa de suelo esta saturada, es homogénea e iséiropa.

5.- El agua expulsada es aquella que sale de los poros de la estructura del
suelo.

6.- El incremento de carga se aplica instantaneamente,

7.- Los coeficientes de permeabilidad y compresibilidad del suelo
permanecen constantes para un incremento de presién determinado.

8.- La presién aplicada es uniforme a lo largo de un plano horizontal. Al
inicio el excesc de la presion hidrostatica es uniforme en toda la arcilla.

9.- No se toma en cuenta el peso del suelo.

10.- La capa de suelo sujeta a consolidacién es de espesor uniforme y esta
confinada lateralmente.

11.- Los estratos adyacentes a !a capa en estudio tienen mayor
permeabilidad.

Con el fin de continuar con la teoria de consolidacion, consideramos
necesario comentar un par de conceptes, los cuales serdn de gran utilidad para

la mejor comprensién de esa teoria.
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Como ya hemos mencionado antes, al aplicar un esfuerzo externo a una
masa de suelos cuyos poros estan saturados de agua, el efecto inmediato sera
un aumento de ia presién de poro ( o sea del agua que contiene el suelo). Lo
cual hace que el agua en los poros fluya hacia afuera de éstos a fravés de los
espacios vacios, con el resultado de que la presién de poro disminuye y el
esfuerzo aplicado se transfiere a la estructura granular del sueto. Poco tiempo
después de la aplicacion, el esfuerzo total aplicado quedara equilibrado por los
componentes del esfuerzo interno.

Esfuerzo total.- Se calcula haciendo la multiplicacién del peso volumeétrico
del suelo por la profundidad a la que queremos conocer estos esfuerzos, ia
grafica de este esfuerzo sera de forma triangular para un solo estrato.

Presion de poro.- Se representa con la letra “u”, esta es la presion inducida
en el fluido que llena los poros del suelo. El fluido en los poros es capaz de
transmitir esfuerzos normales, pero nunca esfuerzos cortantes , por lo que no
presentara nunca resistencia al corte, es por ello que a la presidn de poro se le
conoce también como presidn neutra.

Esfuerzo efectivo.- Se representa con la letra "¢’ , este es e! esfuerzo
transmitido a través de la parte sdlida del suelo. Se frata del componente del
esfuerzo que es efectivo para controlar tanto la deformacion, gue es debida a los
cambios de volumen, como la resistencia al corte del suelo, puesto que el
esfuerzo normal y el esfuerzo cortante se transmiten a través de los contactos
grano a grano. Para un suelo saturado, el esfuerzo efactivo puede ser definido
en forma cuantitativa como la diferencia entre e! esfuerzo total y la presion de
poro:

o' =c-U

Cabe mencionar que e! esfuerzo efectivo no es el esfuerzo real de
contacto de grano a grano, sino el esfuerzo promedio intergranular en un area
plana dentro de la masa de suelo. No obstante, se ha confirmado por via
experimental que, cuando los propios granos son relativamente poco
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compresibles y el drea de contacto entre ellos es pequefia , |a expresion anterior
proporciona un alto grado de confiabilidad.

Regresando a la teoria de la consolidacién, consideraremos ahora un
estrato de suelo de extension infinita segin un ptano horizental y de un espesor
H, de esta forma, podemos despreciar el peso propio del suelo y del agua que
este contiene con respecto a las presiones producidas por las cargas aplicadas.

En este ejemplo debemos suponer gue el agua solamente puede drenarse
por la parte superior del estrato, mientras que en su parte baja se encuentra
confinado por un estrato impermeable. E! estrato en cuestidén ha estado sujeto
anteriormente a una presion p1 durante un tiempo suficiente como para
consolidarse totalmente bajo esta presién. Posteriormente las condiciones del
estralo cambian, ya que se le aplica un incremento de presian Ap, por {o tanto, la
presion total sobre el estrato sera p2 = Ap + pl.

En base a los conceptos anteriormente mencionados, en un inicio, el
incremento de presion sobre el suelo sera soportado por el agua intersticial que
contiene, por lo que habra un aumento en la presion hidrostatica, y su valor sera
igual a Ap. Después de transcurrido un cierto fiempo, por ia parte superior del
estrato deberd de haber escapado parte del agua intersticial debido al aumento
de presion, por lo tanto disminuira la presion hidrostatica y la pare
correspondiente a la carga Ap sera transferida a la parte solida del suelo,

La distribucion de la presion entre la estructura de! suelo y e! agua

intersticial puede ser observada en la curva t = t de la siguiente figura.
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{Fig 9)

Donde:

u = excesg de presién de poro en un tiempo 1, en un punto dado.

t = tiempo

z = profundidad

Observando la figura anterior podemos concluir que Ap = Ap + u, 10 que
serd valido en cualguier instante t y a cualquier profundidad z. Por ofro lado, en
un instante posterior t + dt se presentara una nueva distribucién de presiones.

En base a los conceptos antes definidos como son esfuerzo efectivo,
presion de poro y el comportamiento de la masa de suelo cuando es sometido a
un aumento de presion, podemos entonces hacer un nuevo andlisis mas
detallado de la reparticion de presiones en un estrato que presenta el nivel
fredtico en su parte superior, es importante mencionar que a dicho estrato
previamente consolidado bajo su peso propio, se le ha aplicado una sobre carga
Ap.

Para este caso, en todo el tiempo la presién total permanece constante,
mientras que fa neutral y la efectiva cambian, siendo su suma igual a la presion

total.
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Cuando nos encontramos haciendo un trabajo de campo, la presion neutra
o de poro puede obtenerse por medio de piezémetros, lo que nos permitira

utilizar la ecuacién: o = o' +u, calculandose as! [a presién efectiva.

N

z

(Fig 19)

Donde: Y’ mH=(Ym - Yw)H

Como podemos observar, el problema de la consolidacién es
esencialmente un problema de agua no establecido a traves de una masa
porosa. Una hipotesis que podemos plantearnos también es que tanto las
particulas de agua como las de suelo son totalmente incompresibles. Debemos
de aceptar también que el agua llena totalmente los vacios del suelo, es decir

que el suelo esta totalmente saturado.

2.1.2. LA ECUACION DE LA CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL.

Para resolver la ecuacion diferencial de la consolidacion unidimensional
con flujo vertical es necesario, ante todo, determinar las condiciones de frontera
adecuadas. Para ello, se considera un estrato arcilloso de espesor 2H en el cual
el agua puede drenarse por sus caras superior € inferior.

A través del plano de simetria que se encuentra a la profundidad H no
ocurre ningiin flujo de agua, esto se debe a que el agua que se encuentra a una

menor profundidad se drena por la cara superior y la que se encuentra a una
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profundidad mayor se drena por la cara inferior, lo que nos permite considerar a

este plano de simetria como una superficie impermeable.

0 e S S O O .

arcilla H

R EEEEER!

(Flg 11}
La teorfa de consolidacioén se basa en una ecuacion diferencial, en la cual

intervienen diversos parametros, los cuales son dtiles para el analisis del suelo;

estos parametros son:

s Coeficiente de compresibitidad ( av):
£sta definido por el cociente de Ae y Ap, respectivos, por lo que representa
ia pendiente de la curva de compresibilidad en un punto dado. El valor de av
depende de la presién actuante sobre el suelo y no es una constante del
material.
Fisicamente este coeficiente mide la razén con que varia la relacién de
vacios con la presion, un av alto caracteriza a un suelo muy compresible.
av= Ae
Ap'
» Coeficiente de variacién volumétrica .
Es un parametro que relaciona la compresibilidad del suelo con su
velumen inicial. Se define por medio de |a siguiente expresion:

Mv = av .
1+ep
Dande ec es la relacion de vacios al inicio del intervalo de esfuerzos

considerado.
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« Coeficiente de consolidacion Cv:

El calculo de Cv se basa en ta comparacién de la curva deformacion
contra tiempo, experimental, contra la tedrica. Este calculo depende del grado
de consolidacion:

Cv=k{(1+e)= k

av«’ym My «Ym
Sin embargo, de los ensayes de consolidacion, no se tiene el valor del

coeficiente de permeabilidad (k) del material, por o que la determinacién de Cv
se logra despejando de la ecuacién el factor tiempo, lo cual se presenta a

continuacién,

+ Factor tiempo:

Es una cantidad abstracta en funcién de las constantes del complejo suelo
- agua que determinan el proceso de consolidacion, y se calcula con la siguiente
ecuacion:

T=Cv.t/h2

« Grado de consofidacion U:

También se le conoce como porcentaje de consolidacion del suelo, a una
profundidad z y en un instante t, es la relacion entre la consolidacion que ya ha
tenido lugar a esa profundidad y la consolidacion fotal que ha de producirse bajo
el incremento de carga impuesto, E! valor de U se encuentra en funcion del

coeficiente de consolidacitn Cv, de la longitud de drenaje, h, y del tiempo t, es

U =‘} Cv-:’ =fT
100 h2

La relacion entre U y T se puede graficar de tres formas: en escala

decir:

aritmética, en escala semilogaritmica y U vs raiz de T. Estas gréficas se

conocen con el nombre de curvas tebricas de consolidacion.
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En tas tres graficas se observa que la curva es asintética para U = 100 %
cuando t tiende a infinito, es decir, fa consolidacion total de un suelop sucedera,

en teoria, después de un tiempo muy grande.

£n la siguiente tabla se presentan los valores calculados de U, T y raiz de

T
Grado de consolldacién T raizdeT
U%
0 0 0
10 0.0077 0.0877
20 0.031 0.176
30 0.071 0.266
40 0.126 0.355
50 0.196 0.433
60 0.286 0.535
70 0.403 0.635
80 0.567 0.763
90 0.848 0.921
95 1.129 1.063
100
(Tabla 1)

De lo anterior se puede decir que el grado de consolidacién de un suelo,
en un cierto tiempo, es inversamente proporcional al cuadrado de i{a longitud
maxima de |a trayectoria de drenaje. En términos practicos, cuanto mayor sea el
espesor del estrato de suelo comprimido se necesitard mas tiempo para que el
agua sea expulsada ya que las trayectorias de filtracién seran mayores. Por
ejemplo, el tiempo necesario para alcanzar el 90% de consolidacion en un
estrato de 6m, sera 9 veces mayor que para una capa de 2m de la misma

arcilla,

2.1.3 FASES DE LA CONSOLIDACION.
Al flevar a cabo pruebas de laboratorio y recopilar los datos obtenidos, se
deben de dibujar las curvas de consolidacién para cada uno de los incrementos

de carga aplicados durante la prueba, estas graficas muestran la deformacion
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del material con respecto al tiempo (cuando se presenta en forma logaritmica), o
bien, contra la raiz del tiempo (cuando ia grafica se muesira en escala
aritmética). Por lo general las formas de estas curvas de consolidacién, en
tiempo real, son semejantes a las curvas tedricas respectivas.

En base a lo anterior, podemos concluir que estas curvas sirven para
representar e! porcentaje de consolidacién con la cantidad de deformacion
acumulada en el espécimen, en un cierto tiempo, a partir del inicio de la prueba.

Para fines analiticos, la consolidacion de las arcillas se divide en tres
fases:

1) Deformacion inicial.- Se considera que esta deformacion se presenta
simultdneamente a la aplicacion del incremento de carga en una prueba de
laboratoric y antes de iniciar el drenaje. Por ser un fendmeno de naturaleza
eldstica, a bajos niveles de carga, una parte (0 toda) de esta deformacion es
recuperable una vez que se le retira la carga a la muestra que se encuentra
sometida a dicha prueba.

2} Consolidacién primaria .- Durante el proceso de consolidacién, debe
transcurrir cierto tiempo mientras el agua se infiltra en el suelo y se disipa el
exceso de prasion en los poros. Por lo tanto, el ritmo de consolidacion esta
directamente ligado a la permeabilidad del suelo. También depende, aunque en
menor medida, del flujo plastico de deformacidn del esqueleto de las particulas
del suelo y de la compresibilidad de los constituyentes del mismo, tales como
aire, vapar de agua, materia organica y la misma materia solida. Por lo general,
los suelos que presentan la mayor parte de los problemas de asentamientos son
arciltas y limos totalmente saturados, frecuentemente de origen aluvial.

La consolidacién primaria como concepto, fue tratada por primera vez por
Terzaghi, presentando su teoria sobre la consolidacién, sobre la cual ya se
habld anteriormente en este capitulo.

Es imporiante recordar que para llegar a esta teoria, Terzaghi hizo las
siguientes suposiciones:

a) Et suelo esta totalmente saturado y es homogéneo.
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b) Tanto et agua como las particulas de suelo son incompresibles.

c) Se puede aplicar la ley de Darcy para el flujo de agua.

d) La variacion de volumen es unidimensional en la direccién del esfuerzo
aplicado.

e) El coeficiente de permeabilidad en esta direccién permanece constante.

f) La variacion de volumen corresponde al cambio en la relacidn de vacios.

En otras palabras, la consolidacion primaria, es la etapa de la
consolidacion unidimensional debida a la disipacion del exceso de la presion de
poro, bajo una carga. Durante ella, y debido al aumenio en la carga, se
establece un flujo de agua hacia afuera de la masa de suelo, lo que permitira en
cierto momento que la carga sea transferida hacia la parte sélida del suelo en
estudio; este proceso, e€s la base de la teoria de consclidacién que se
representa con la ecuacién del mismo nombre y que ya fue presentada
anteriormente.

La consolidacion primaria puede ser representada graficamente con dos
métodos de analisis diferentes, que son:

= Método logaritmico.

= Método de la raiz cuadrada.

Método logaritmico.- Este método fue desarrollado por Casagrande y es
necesario que sa dibuje una grafica de deformaciones contra el logaritmo del
tiempo, lo que permite definir la deformacién secundaria, la cual se representa
en la grafica con un tramo recto muy preciso. De esta forma es posible apreciar
a simple vista la zona donde la consolidacién primaria se completa; a este punto
le llamaremos (A), y es posible localizarlo empiricamente mediante la
interseccion del tramo recto de compresion secundaria con la tangente a 1a parte
curva en su punto de inflexion.

Como la deformacidn inicial corresponde a un tiempo cero no puede ser
representado en escala logaritmica, es por ello que Casagrande propuso el

siguiente procedimiento para determinar el 0% de censolidacion, el cual se basa
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en el hecho de que la ley de tiempo - deformacion es aproximadamente
parabdlica cuando el grado de consolidacién es inferior del 53.4%; a
continuacién describiremos dicho procedimiento (fig 15):

— Se escoge un tiempo arbitrarip, t1, tal que el punto correspondiente, B,
esté notoriamente situado antes det 50% de consolidacion.

— Obtenemos el punto C, que corresponde a un tiempo t1/4.

— Determinamos la diferencia de ordenadas, a, de los dos puntos.

Como la relacién considerada entre éstas ordenadas es raiz de 4 = 2,
quiere decir que el origen de {a parabola estara a una distancia a, amiba del

punto C.

Lecturas de! micromeiro
U%
) Linea teérica del 0% 0%

50%,

Tramo dg consalidacion primaria

\ 100%

Linea tedrica del 100% N, Tramo de consolida-
cion secundaria

t1/4 1 150 Tiempo (esc. log)

{Fig 15}

Método de la raiz cuadrada.- Taylor desarrolld este método altemnativo que
requiere del trazo de una curva deformacién confra raiz del tiempo, la cual
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resulta recta hasta un punto cercano al 60% de consofidacion, intervalo en el
cual la gréfica es aproximadamente parabdlica, como ya se menciond.

De 1a tabla de valores U (%) - T se determina que la abscisa de Ia curva es
1.15 veces la comespondiente a la prolongacion del tramo recto, para una
ordenada de 90% de consolidacion. Esta caracteristica se usa en fa curva de
consolidacién obtenida en el laboratorio, para encontrar el 90% de
consolidacion.

A partir de fa gréfica que a continuacién presentames, se prolonga el tramo
recto para tener una linea trazada con suficiente precision. Posteriormente,
debemos de trazar otra recta con sus abscisas 1.15 veces corridas hacia la
derecha, respecto a la anterior. Esta segunda linea corta a la curva de
consolidacion en un punto al que corresponde el 90% de consolidacion primaria.

Debe notarse que la prolongacion del tramo recto de la curva de
laboratorio, corta el origen de ordenadas en un punto que debe considerarse

como 0% de consolidacion primaria y de este punto debe partir la segunda recta
(fig 16}.

2200
G155l
\ dst2097 2100 0
2000 20
\ N
A\ 1900 a0 N
N \
N 1800 60
\k 1700 80
450 = [1663. N N
\\ 1600 100 N
1601
d1p0=16}5 0 02505 07510 125
1500
df=1478.
1400

(Fig 16)
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3) Consolidacién secundaria.- Si la teoria de la consolidacion de Terzaghi
fuera un modelo matematico perfecto, entonces no se presentaria el efecto de la
consolidacién secundaria, lo que podemos observar en las curvas de
consolidacién, las cuales presentan al final un tramo que parece ser recto, con
una pendiente que representa la intensidad de la consolidacién secundaria.

En si, la consolidacion secundara (también conocida como efecto
secundario) es un fendmeno de flujo viscoso, actualmente se atribuye este
comportamiento de los suelos al deslizamiento progresivo, diferido en el tiempo,
entre las particulas del suelo que se reacomodan, las cuales presentan una
tendencia a adquirir un estado mas compacto, lo que le permitira al suelo
adaptarse a la nueva condicién de carga a la cual estd sometido. Por ello la
relacion entre la relacién de vacios y el esfuerzo aplicado al especimen de suelo
depende del tiempa, 0 sea, mientras mas tiempo permanezca la arcilla bajo un
esfuerzo efectivo constante, alcanzara una mayor compacidad.

Cuando se trata de un suelo inalterado, la intensidad del efecto secundario
sera grande, ya que estaran actuando sobre el material presiones que nunca
antes habia soportado, esto se puede apreciar a lo largoe det tramo virgen de la
curva de compresibilidad. Durante el proceso de descarga, por el contrario, ef
efecto secundario es generalmente despreciable.

Como ya se menciond, la consolidacion secundaria se debe al reacomodo
de las particulas sélidas del suelo después de que ta mayor parte de la carga les
ha sido transferida, por ello, existe la expulsion del agua de la estructura del
suelo, por lo tanto debemos esperar que las velocidades de la consolidacion
secundaria dependan del esfuerzo efectivo, lo que nos permite concluir que este
efecto serd siempre independiente de la magnitud del incremento de carga
aplicado para alcanzar ese esfuerzo efectivo y del espesor del estrato del suelo.
Para tener resultados correctos durante una prueba de consolidacion, son
recomendables aumentos de carga grandes, ya que con ellos podremos

encontrar el punto donde empieza la consclidacién secundaria, en cambio, si los
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incrementos de carga durante la prueba de consolidacion se realizan con una
diferencia muy pequefa entre ellos, sera mas dificil diferenciar la consolidacion
primaria de la secundaria. Para no caer en errores durante la prueba, y después
de muchos ensayes en el laboratorio, es recomendable que los incrementos de
carga durante |a prueba dupliquen la carga total precedente.

Cuando se investigan los asentamientos de estructuras que descansan
sobre mantos profundos de arcillas inorganicas, la compresion secundaria es de
escasa significacion practica ya que la primaria puede necesitar varias décadas
para desarrollarse. La velocidad y asentamiento tras un periodo de tal magnitud
se reduce a un valor tan pequefio, que puede carecer de importancia desde e
punto de vista de la ingenieria.

El efectoc de la consolidacion secundaria aumenta con el contenido de
materia organica de un suelo; para suelos altamente organicos y a la vez muy
porosos, la consolidacton inicial ocurre normalmente en forma simuitanea con la
aplicacién de la carga, por lo tanto, si se construye sobre este tipo de materiales
vy nos interesa conocer el progreso del asentamiento ocurrido una vez terminada
la estructura, debemos prestar atencion a la consolidacion secundaria, ya que el

asentamiento se debera a ella casi en su totalidad.

2.1.4. LA PRUEBA DE CONSOLIDACION UNIDIMENSIONAL.

La consolidacion unidimensional, como ya mencionamos al inicio de este
capitulo, ocurre cuando el volumen del suelo disminuye y los desplazamientos
horizontales de las particulas sélidas que lo conforman son nulos.

Para poder medir y analizar en el |aboratorio este fenémeno, Terzaghi
disefi¢ un dispositivo lamado consolidémetro, en el cual es necesario utilizar
una muestra de suelo inalterada con un diametro de 8 cm y un espesor de 2cm,

la cual sera confinada iateralmente por un anillo. (fig. 17)
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muestra de suelo confinada en el anillo

(Fig 17}

El drenaje de la muesira lo permiten dos piedras porosas de seccién
circutar y de diametro ligeramente menor que el del interior del anillo, estas
piedras se ponen en la parte superior e inferior de la muestra para que e! agua
solamente pueda ser drenada en la direccion vertical, 1o que permite también
que las deformaciones se presenten Unicamente an esa direccidn, ¢l conjunto es
colocado en un cilindro de lucita.

Por medio de un marco de carga, se aplican fuerzas a la muestra, las
cuales son repartidas uniformemente en toda su area con el dispositivo formado
por un halin de acerg y una placa de latén, la cual se coloca sobre la piedra
porosa de !a parte superior. Un micrémetro apoyado en el marco de carga mévil
permite llevar un registro de las deformaciones en el suelo. Con el objeto de
evitar la deshidratacion del especimen, éste se debe mantener sumergido en

agua (fig 18).
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{Fig 18)
Es indispensable incrementar |2 carga durante |a prueba, mientras esto se

hace, se toman las lecturas en el extensémetro, lo gue nos permitird conocer [as
deformaciones correspondientes a diferentes tiempos, los datos obtenidos de
estas mediciones se dibujan en las graficas de consolidacién que se mostraron
anteriormente.

Una vez que el suelo aicanza su maxima deformacion bajo un incremento
de carga aplicado, su relacién de vaclos llega a un valor menor que el inicial y
se puede determinar partiendo de los datos iniciales de la muestra y las lecturas
obtenidas de! extensémetro. Por lo tanto, para cada incremenioc de carga

aplicado se tendra un valor de la relacién de vacios.

Con los datos anteriores, se tienen los valores para construir una grafica
en cuyas abscisas se ponen los valores de la presién actuante. Se puede hacer

en escala logaritmica o natural, mientras que en las ordenadas se deben poner
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los valores de las relaciones de vacios en escala natural. A este tipo de curvas
se les llama de compresibilidad y estan formadas por tres tramos diferentes:

Tramo A .- Es un tramo curvo que comienza en forma casi horizontal y
cuya curvatura es progresiva, alcanzando su maximo en la parte mas proxima
de su union con el tramo B, al tramo A se le llama “tramo de recompresion”. sus
deformaciones en este tramo son principalmente elasticas aunque no
necesariamente lineales, en esta parte de la grafica se ubicaran las presiones
que el suelo ya soporto antes.

Tramo B .- Es generalmente un tramo recto y con é! se llega al final de la
etapa de la carga de la prueba, al aplicar el maximo incremento de carga, al cual
corresponde la maxima presion sobre la muestra. A este tramo de la gréfica se
le lama “tramo virgen” . Cuando la muestra se somete a estas cargas, el suelo
experimenta deformaciones plasticas que no se recuperan al retirar las mismas.
Se sabe que en esta parte de |a grafica se encontraran las presiones que nunca
antes ha soportado el suelo.

Tramo C.- Es &l flamado “ramo de descarga’. que corresponde a la
segunda etapa de la prueba y lleva el mismo nombre. La disminucion de |a
carga se debe de hacer paulatinamente en un lapso de 24 horas. En esta etapa
de recuperacion la relacion de vaclos nunca llega a su valor inicial en virtud de

que el suelo ya se deformé plasticamente en el tramo virgen.

A 4 A
e e

(Fig 18)
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2.1.5. LA CARGA DE PRECONSOLIDACION

Generalmenie, en los suelos finos el tramo virgen de una curva de
compresibilidad {(en escala semiliogaritmica) es recto. Cualquier desviacion
importante en dicho tramo se atribuye a variaciones en ia condicién de carga del
suelo a io largo de su historia geolégica y al inevitable remoldeo de las muestras
de suelo extraldas para efectuar las pruebas. La razén de esto se comprende a!
estudiar la forma de las curvas de descarga y recompresion, las cuales se
obtienen al cargar la muestra con incrementos que le den presiones bastante
mayores que la que consolidd al suelo, y después, haciendo disminuir ta carga
hasta cero y aumentandola gradualmente de nuevo a una aln mayor.

Regresando a la grafica de compresibilidad, debemos mencionar que en
una zona cercana a la transicion de la curva de recompresion a la virgen, debe
de encontrarse la maxima presion gue el suelo ha soportado antes del desarrollo
de ese ciclo de carga; estamos hablando de la carga maxima gue el suelo ha
soportado a lo largo de su historia geoldgica antes de ser sometido a la prueba
de consolidacién, a esta carga, se le denomina como “de preconsolidacion” y es
muy importante en las aplicaciones de mecéanica de sueios. Este punto no es
facil de localizar a simple vista, ya que la transicidn que existe entre la rama
virgen y de recompresion es gradual.

En vista de que esta informacion es de una enorme importancia, el doctor
A. Casagrande desarrollé un procedimiento empirico para la determinacion de la
carga de preconsolidacion (pc):

Una vez que se cuenta con la curva de compresibilidad, se determinan en
primer lugar el punto de méAxima curvatura (T) en la zona de transicion entre el
tramo de recompresian (1) y el virgen {l). Por el punto T se traza una horizontal
{h) y una tangente a la curva (t). Posteriormente se determina la bisectriz () del
angulo formado por las rectas h y t. Prolongamos el tramo virgen hacia arriba,
hasta intersecar a la bisectriz. Ese punto de interseccion {C) tiene como abscisa,

aproximadamente, la carga de preconsofidacion (pc) del suelo.



45

{Fig 20)

2.2 ABATIMIENTO DEL NIVEL DE AGUAS FREATICAS Y SUS
EFECTOS EN LA CONSOLIDACION.

Menos del 1% del agua de nuestro planeta existe como agua dulce liquida
asociada con las masas terrestres. El agua lerrestre se origina en la Huvia y fluye
bajo la influencia de la gravedad. El proceso consiste en que en |a superficie se
forman rios, corrientes y también lagos; pero una gran parte de esta agua pasa
por efecto de la percolacion hacia rocas y suelos que forman la corteza de la
Tierra. La profundidad de percolacién del agua depende de la naturaleza porosa
de las rocas, pero segin los gedlogos, es poco posible que exista agua a

profundidades mayores a los 8 km.
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En mecanica de suelos, el agua subterranea puede ser de dos tipos, que
se presentan en dos zonas distintas separadas por el nivel fredtico o superficie
fredtica:

a) Agua fredtica o gravitacional, que:

- Est4 sometida a las fuerzas gravitacionales.

- Satura los espacios de los poros en el suelo por debajo del nivel freatico.
- Tiene una presién interna en los poros mayor que la presién atmosférica.
- Tiende a fluir lateralmente.

b) Agua vadosa, que puede ser:

- Agua de percolacion transitoria, que se desplaza hacia abajo para incorporarse
al agua freatica que esta por debajo del nivel fredtico.

- Agua capilar retenida por encima del nivel freatico por las fuerzas de tensibn
superficial, que presenta una presion interna en los poros inferior a la

atmosférica.

nivel freatico

—

agua freética superficie libre

escurrimien del agua

del agua freatica

(Fig 21)
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Debido a que los suelos estan constituidos por particulas muy pequefias,
los espacios en sus poros estan interconectados, por lo tanto el agua puede
pasar de as zonas de alta presion a las de baja presién. Al nivel donde el agua
alcanza la presion igual a la de la atmosfera se le conoce como superficie
freatica o nivel freatico de agua. En el caso de cuerpos de aguas subterraneas
no confinados, el nivel freatico comresponde al agua superficial libre, tales como
las aguas de un rio, un lago ¢ en una excavacion {fig. 21). Cuando el agua esta
por encima de cuerpos de suelos aislados, como la arcilla, que tiene una haja

permeabilidad, se presenta un nivel colgado de agua subterranea (fig. 22)

nivel colgado de agua subterranea

excavacion

arcilla

{Fig 22)
Cuando tenemos un estrato de permeabilidad relativamente alta, le

llamamos acuifero; si éste se encuentra confinado por encima y por debajo por
estratos de una permeabilidad baja, entonces el nivef freatico no existird como
tal. Sin embargo, el nivel de agua en los piezdmetros 0 pozos sumergidos en el

acuifero indicaran el nivel de la superficie freatica.

Las excavaciones que requieren las obras de ingenieria alcanzan
frecuentemente profundidades mayores a la del nivel freatico. En caso de que el
material excavado sea arena, la presencia del agua dificulta mucho el progreso

de la excavacion bajo el nivel fredtico; seglin se va removiendo el material , el
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agua de las zona vecinas fluye hacia la excavacion, lo que produce fuerzas de
filtracion , las cuales arrastran consigo arena, por lo tanto el fondo de la
excavacion se va rellenando en forma continua; debido a lo anterior, al tratar de
hacer mas profunda la excavacion, en realidad se ensancha cada vez mas, lo
que no permite que exista un avance real en el plano vertical.

En base a lo antes descrito, por lo general se trata de dejar a la
excavacion en un estado seco para profundizarla o trabajar en ella en forma
comoda y eficiente; esto se logra bajando el nivel freatico en toda el area de la
excavacion a una profundidad mayor que la de la excavacion misma.

Si el material en que se ha de excavar es una arcilla compresible e
impermeable, el problema sera un poco diferente. En una arcilla si se pudiese
hacer la excavacién y construccidn posterior de la estructura rapidamente, no
existirla problema alguno, pero, el materia! se extrae con su contenido natural de
agua y su impermeabilidad hard que, si el tiempo de exposicion es
suficientemente corto, el material no sufra expansiones volumétricas ni cambie
su resistencia . Realmente los tiempos de excavacion casi nunca cumplen estas
condiciones ideales, por o que la excavacién produce cambios en las
propiedades de la arcilla a su alrededor, disminuyendo su resistencia, con las
previsibles consecuencias sobre sus taludes y propiciando expansiones.

Entonces el problema no sera abatir el nivel freatico, que baja por si solo
simuitdneamente con el fondo de la excavacidn, sino el controlar el flujo del
agua hacia la excavacion, que producird todos los efectos negativos que ya
hemos mencionado.

En las excavaciones sobre arcilla sucede frecuentemente que el fondo
queda proximo a un manto acuifero arenoso. Como el agua en la arena se
encuentra a presién hidrostatica, pudiera ser que ésta sea igual o superior 2 la
presion debida al peso de la capa de arcilla sobre el manto de arena, en cuyo
caso, se romperia el fondo de la excavacion; este tipo de problemas los

podemos evitar si controlamos la presion del agua en el manto de arena.
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En suelos estratificados, con estratos permeables y arcillosos alternados,
pueden lograrse muy buenos resultados abatiendo las presiones del agua en las
capas permeables, en tal forma que el nivel fredtico quede por debajo del fondo
de la excavacién.

Existen varios métodos para controlar los efectos del agua en
excavaciones poco profundas, uno de ellos consiste en colocar en lugares
apropiados zanjas a las que el agua llegue por si sola y de las que sea
eliminada por bombeo (fig. 23), este procedimiento es bien aceptado en
materiales impermeables siempre y cuando estos tengan una ligera
cementacion, mientras que si se trata de suelos arcillosos, que estos tengan fa

suficiente resistencia y una baja expansibidad.

nive! _freatico~ original

talud de la excavacién

bomba excavacion

7
= zanja colectora

(Fig 23)
Otro método también recomendado consiste en hincar previamente un

tablaestacado de madera 6 metalico alrededor de la zona donde se piensa
excavar. El agua que fluye hacia el fondo de la excavacién debe ser bombeada
hacia la parte exterior. Se recomienda tener una zanja longitudinal de material
méas permeable que el suelo para drenar a ella faciimente el agua. A veces es
también conveniente cubrir todo el fondo de la excavacion con capas de material
de filtro con el objeto de facilitar el drenaje y disminuir el riesgo de tubificacion
{fig.24)
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Cuando se utiliza este procedimiento, se recomienda hacer un analisis
cuidadoso de la estabilidad del tablaestacado, donde se considera el efecto del

flujo del agua hacia el fondo de la excavacion.

] i

(Fig 24)
Existen métodos un poco mas modernos que los anteriormente descritos,

los mas comunes consisten en esencia en pozos de bombeo, de diversos tipos v
disefios, el abatimiento del nivel freatico dependera directamente del nimero, el
arreglo y ia profundidad de los mismos. Uno de los métodos mas populares es el
que se conoce como de pozos punta de captacion; estos consisten
esencialmente de un tubo perforado o de malla de acero inoxidable o de laton,
de 5 a 7.5 cm de didmetro y de 0.30 a 1 m de longitud. Estos tubos se conectan
a la parte inferior de otro vertical no perforado a la profundidad que se desea.

La instalacién de los pozos punta consiste en colocarlos alrededor de la
excavacidn proyectada a una profundidad que garantice el abatimiento deseado
del nivel freatico. Las separaciones de estos pozos varian generalmente entre 1
y 4 m y sus extremos superiores estan conectados a una tuberia de descarga de
15 a 30 ¢m de diametro. La tuberia de descarga va conectada a una bamba que
extrae y envia a otro tubo conectado a elia ! agua extraida.

Por lo general este sistema es apropiado cuando se quiere abatir a una

profundidad mayor de 5 m. En aguellos casos en que la profundidad sea mayor
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se pueden instalar varias hileras de estos pozos de captacion a distintos niveles.
Se recomienda que se coloquen en bermas dejadas en el talud de la excavacion
a cada 5 m de desnivel; con este método se han logrado abatimientos del nivel
freatico hasta de 30 m; para estos casos puede resultar mas eficiente el uso de
pozos profundos con bombas de turbina instaladas en su parte inferior.

Los pozos profundos son de mayor didmetro que los pozos punta de
captacién y son también ampliamente usados para abatir el nivel freatico. Son
muy adecuados cuando la excavacién es profunda, los suelos son muy
permeables y siempre gue exista una profundidad suficiente bajo el nivel a que
se desea bajar el nivel freatico, en la cual se mantenga la presencia del material
permeable, para poder alojar en efla la parte perforada o de captacién del pozo.

E! sistema tiene [a ventaja de poderse instalar fuera de la excavacion, de
modo que no interfiere con las operaciones de |a excavacién.

En base a los conceptos anteriores, y después de haber hablado un poco
de los métodos de abatimiento del nivel de aguas freaticas, podemos hacer un
analisis de sus efectos en la consclidacion del suelo, lo que a largo plazo nos va
a provocar el fenomeno del hundimiento regional.

Como ha sido anteriormente tratado, los esfuerzos en el suelo son tres, los
esfuerzos neutrales (aquellos que le corresponden al agua), los esfuerzos
efectivos (aquellos que son soportados por la parte solida del suelo) y los
esfuerzos totales { la suma de los dos anteriores).

Al extraer agua del suelo, lo que estamos haciendo es disminuir la presién
en el agua que contiene €) suelo, en otras palabras, los esfuerzos neutrales
disminuyen, esto lo podemos verificar en campo si se instalan piezometros, los
cuales presentaran diferentes lecturas antes y durante el abatimiento del nivel
de aguas fredticas.

Aln cuando los esfuerzos neutrales del suelo son alterados, los esfuerzos
totales permanecen iguales, lo que indica que al disminuir los primeros, se

alteran proporcionaimente los segundos; en otras palabras, parte de los
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esfuerzos que la fase liguida del suelo soportaba seran ahora soportados por la
parte solida del mismo.

Como concepto basico es importante mencionar que para que exista un
cambio en las condicicnes de! sueio, debe de haber una alteracion en sus
esfuerzos efectivos, lo que quiere decir que si éstos aumentan tendremos
entonces el fenomeno de la consolidacion, en cambio si disminuyen el resuitado
sera la expansion del suelo; por lo tanto podemos decir que cuando no existe
cambio en los esfuerzos efectivos no tendremos ninguna deformacion.

A continuacién, para una mejor comprension de estos conceptos,
presentamos un ejemplo numérico:

En primera instancia se presentan 3 estratos de suelo y sus caracteristicas

iniciales:
aov u ov

Om

limo v=1.6 T/m®

: N.AF. 1.6°S = BT/m? 8 Tim?

5m

arcifta y=1.3 T/m” a+3x\3= 11.9Tm? 31= 3Tin? \ 11.9-3 = B.9TIm?
8m

arena y=1.6 Tim®

1.9+ .68 =24.0m? | 3+8°t A11T/m] 24.7 - 11 =13.7Ti?

16 m
. BTi? T/m?
oV

=gv-Uu
\ 11.9Tm? 8.9 :% 10.9T/m

\ \

]
24T Hm? 11 i\=.cmm 13.7+2‘.‘T 5.7T/m?

(Fig 25)




53

En la grafica anterior, podemos observar como en casc de extraer agua del
suelo, los esfuerzos neutrales tendran un cambio, por lo tanto existird una
alteracidn en jos esfuerzos efectivos, en este caso tendremos como resultado la

consolidacién del suelo.

2.2.1 RAZONES DEL HUNDIMIENTO REGIONAL.

E! fenémeno del hundimiento regional no se presenta solamente en la
Ciudad de México, es un fenémeno que se puede observar en diferentes partes
del! mundo, siendo el resultado de la conjuncién de diversos factores.

El hundimiento regional y los asentamientos de la superficie del suelo son
muy similares, los dos pueden ser observados en lugares donde existe extraccion
por bombeo del agua que contiene el suelo; que particularmente es el caso que se
da en la Ciudad de México, por ello, nos enfocaremos principalmente al estudio de
éste.

Para comprender mejor las causas por las que se presenta el hundimiento
regional en la Ciudad de México, debemos conocer primero en donde se
encuentra situada y las caracteristicas del suelo que en ella se pueden cbservar.

El Distrito Federal se encuentra situado dentro del Valle de México, el cual
incluye a la Ciudad de México y ocupan un total de 1480 km® La Ciudad de
México se construyd sobre el fondo del ex lage de Texcoco y es por ello que
existen problemas de cimentacién en esta zona.

Todo el Valle de México se caracteriza por la intensa actividad volcanica que
tuvo lugar en el pasado.

Desde 1791 se conoce el desarrollo del hundimiento de la Ciudad; Alejandro
von Humboldt, en 1803, al describir el Valle da a conocer el dato del nivel de
aguas medias en el Lago de Texcoco aproximadamente a 1.20 m, abajo de la
esquina sur del Palacio.

En |a catedral, se habia instalado un indicador de los niveles del agua en el
lago , segun esta referencia, en 1862 el fondo del lago estaba a 2.80 m debajo del
Zécalo.
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Los ingenieros Velazquez y Aldasoro, en 1876, establecen e! plano general
de referencia para la Ciudad, de acuerdo a las mediciones de los citados
ingenieros, la cota de aguas maximas del Lago Texcoco era +7.10 y la del fondo
+5.57.

En 1891, Roberto Gayol nivela la Ciudad refiiendo ese levantamiento al
banco marcado por Veldzquez y Aldasoro. Ademas se apoya en dos puntos
supuestamente fijos: el banco de Atzacoalco con una cota de +12.35 y el de Nifios
Heroces, monumento antiguo de Chapultepec, con acotacion +16.08.

En 1913 se llevd a cabo una nivelacion de Veracruz a México, que permitio
referir los bancos antes mencionados al nivel medio del mar y conocer las
elevaciones de los diferentes puntos de apoyo como la Alameda, Atzacoalco y
Catedral.

Por otra parte, la Direccidon de Geografia realiza de 1937 a 1950
nivelaciones en la Ciudad y, a parir de 1953, la Comisidn Hidrolégica de la
Cuenca del Vaile de México toma a su cargo fa observacion periddica, instalando

un gran numero de bancos que cubren el area urbana.

Facha Referencia Cota Catedral en m | Msnm elevacién en m
1803 | Humboldt: E! nivel medio de las aguas
en el Lago de Texcoco, 1.20 m abajo 22376

de la esquina sur def Palacio.

1862 | Monumento a Enrico Martinez. E|
fondo del Lago, 2 80 m debajo del 2236.0
piso del Zocale.

1876 | Veladzquez y Aldasoro. Plano de

referencia de la Ciudad +10.00 2240.4
Nive! de aguas maximas en el lage +7.10 22375
Nivel del fando del lago +5.97 22358
1891 | Ing Roberto Gayol. Bangueta junto a
la torre Qeste Catedral +8.35 2238.8
Alameda +8.60 2239.0
Atzacoalco +12.35 224275
1966 | Cruz del Lago 22353
Torre Qeste de Catedral 2233.0
Alameda 2233.3

{Tabla 2}
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Haciendo una hipdtesis de que el banco determinade por Velazquez y
Aldasoro no se asentd apreciablemente durante el periodo 1803 - 1891, podemos
concluir que :

1.- El nivel medio del agua en Texcoco tenia en 1803 la elevacion 22376y
el tirante era de 1.60 m.

2.- El fondo del lago estaba a la cota 2236.0 en 1876 y el mismo punto
presentaba un hundimiento de 70 cm segin la nivelacién de 1966.

3.- El banco de nivel de Catedral habia sufrido un asentamiento de 6,0 m
desde 1891 a 1966, mientras que la Alameda registraba un hundimiento de 7.0 m
en el mismo pericdo de tiempo.

Gran parte de la Ciudad, como ya se menciond antes, esti asentada sobre
el fondo del Lago de Texcoco, particularmente hacia el oriente y at norte. Para
catalogar los problemas que pueden plantearse desde el punto de vista de la
mecanica de suelos, el area urbana se ha subdividido en tres grandes zonas:
lago, transicion y lomas.

Las caracteristicas del subsuelo en la zona de fomas y del lago estan
refativamente bien definidas, alin cuando en la primera pueden encontrarse
formaciones tan diversas como derrames de lava y abanicos aluviales. La zona de
transicién por otra parte, se distingue por su erraticidad estratigrafica, donde se
pueden hallar series de capas arenosas o limosas de origen aluvial que se
intercalan con depdsitos de arcilla lacustre, de espesor muy variable. Esta zona y
la del lago son las que han presentado hundimientos importantes en el presente

siglo, pero también se han presentado con menor frecuencia en la zona de lomas,

En este siglo, el primero en hacer serias advertencias sobre el hundimiento
general de! Valle de Maxico fue Roberto Gayo! alrededor del afio de 1925, quien
lo noté principalmente en la Catedral Metropolitana mientras trabajaba sobre el
sistema de drenaje de la Ciudad.
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Después de realizar ciertos estudios, Gayol concluyé que el fenémeno se
debia a “perturbaciones que en el fondo del Valle de México ha producido el
drenaje de |las aguas del subsuelo.”

José A. Cuevas fue quién continuo con las investigaciones de Gayol; él y su
discipulo N. Carrillo analizaron la influencia del bombeo en los pozos de
aprovisionamiento de agua de la Ciudad, mientras tanto se difundia la teorfa de la
consolidacion de Terzaghi; lo que permitié que se compararan los resultados
obtenidos con las mediciones locales de la Ciudad de México, fue entonces que
se demostrd definitvamente que el abatimiento de los niveles piezométricos
profundos causados por el bombeo de los estratos acuiferos era la causa
primordial del hundimiento.

Como es bien sabido, los acuiferos existentes en el subsuelo estan sujetos a
presiones artesianas, en el caso de la Ciudad de México, el bombeo producido
con fines de abastecimiento de agua para la zona urbana ha producido
abatimientos de los niveles piezométricos, en algunos casos superiores a los 20m.
Este abatimiento de presién en los acuiferos provoca flujo de agua de los mantos
arcillosos hacia sllos, con la comespondiente pérdida de volumen.

Si tomamos como configuracién inicial de la Ciudad de Mexico la que
presentd Gayol , el hundimiento general ha sido de! orden de 5 m en la Catedral,
de 6 m en la calle de Tacubaya y en la Alameda Central, mientras que en la
esquina de Av. Juarez y Reforma se han registrado fecturas de 7 m.

El hundimiento ocurre como una funcion lineal del tiempo, pero tiene la
caracteristica de ser muy variable de un punto a otro en la ciudad, lo que hace
muy dificil tener una cifra representativa del hundimiente regional anual, después
de diversas observaciones se ha determinado que el fendmeno puede oscilar
entre 5 y 20 cm / afic. Segin las investigaciones realizadas con varios afios de
anterioridad, se concluye que los estratos arciflosos que se encuentran a
profundidades menores de 50 m, son los principales responsables de} fendmeno,
siendo los mas afectados los que se encuentran entre los 20 v 50 m de
profundidad.
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2.2.2 EFECTO DE LA EXTRACCION DE AGUA DEL SUELO.

La proporcion del bombeo de agua del subsuelo en los dltimos afios ha
disminuido considerablemente, por lo que los hundimientos de la superficie del
suelo han sido menores con respecto a esta misma relacion .

Desde mediados del siglo pasado hasta 1955, un gran ndmero de pozos
fueron perforados con profundidades de 50 hasta 500m y se ufilizaron para la
extraccion de agua del subsuelo en el centro de la Ciudad de México. En el area
de la Ciudad, el constante bombeo de agua cred una fuette reduccidn de los
niveles piezométricos en los estratos mas profundos, particularmente en aqueflos
que se encuentran a profundidades mayores a los 28 m. El nivel de aguas de
cualquier forma se mantuvo sin alteracién, esto se debe a la baja permeabilidad
de los depdsitos de arcilla .

Los registros del comportamiento del subsuelo a causa del bombeo de agua
que se encuenira en las profundidades han sido de vital importancia en la Ciudad
de México, los piezometros instalados a profundidades de 3 , 34 y 49 men |a
zona del centro han permitido la mejor comprension del fendmeno det hundimiento
en esta regién. En los afios 50 una caida constante en los niveles piezomeétricos
se presentd entre los 34 y 49 m de profundidad, siendo esta en promediode 1.9 m
/ afio, mientras que también se observaron hundimientos de la superficie del suelo
en esos momentos, lo que llevd a la comelacidn antes mencionada entre la
extraccion de agua del suelo y el hundimiento de la superficie del mismo; en el
momento que se disminuyd el bombeo de agua y los niveles piezometricos se
mantuvieron, entonces los asentamientos decrecieron.

Cuando se termind el acueducto que traia agua del Valle de Toluca a la
Ciudad de México, se cerraron muchos pozos. El efecto fue instantaneo, pues
disminuy6 la caida de los niveles piezométricos. De hecho entre 1957 y 1967 las
lecturas piezométricas se mantuvieron practicamente iguales, lo que se refiejo
inmediatamente en la disminucién de ios asentamientos de! suelo. Sin embargo,

estos asentamientos continuaron, ya que estan en funcion también del tiempo. La



58

presién hidrostatica obtenida de las lecturas piezométricas mostré que la parte
superior de una capa de arcilla fina gue se encuentra a una profundidad de 28 m
no habia sufrido una reduccién apreciable a causa del bombeo de agua de los
estratos mas profundos.

Los efectos mas importantes de la extraccién del agua se han observado en
el primer estrato duro a 33 m de profundidad vy en los estratos de arena que se
encuentran a profundidades mayores. Por lo tanto, si el agua que se encuentra en
los estratos superiores de arena, se conecta con el agua que esta alojada en los
estratos de arena inferiores, la parte superior de los depositos altamente
compresibles tendra una disminucion de la presién piezométrica que traerd como
consecuencia un fuerte incremento en los asentamientos de la superficie de!
terreno.

A continuacién, se exponen algunos conceptos tedricos del fenémeno del
hundimiento, realizados utilizando ia Teoria de la Consolidacion de Terzaghi.

Este caso trata de un solo mante de arcilla, drenado por sus caras superior e
inferior, el cual es sometido a un abatimienio rapido de la presidn del agua y se
supondra que el nivel freatico se mantiene a la misma profundidad durante el
proceso de consolidacion subsecuents. El estrato de arcilla es homogéneo, de
espesor H y la pérdida de presion Ap ocurre en el acuifero permeable inferior
(fig. 26)
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(a) (b) (c}
Superficie del terreno
4 AH 4 AHf
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H H-AH \
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Inferior -—— — 4_,'! j — ' \

Apyywh i Ap
Distribucion Distribucién de i
hidrostatica presiones en el Distribucién de
tiempo t presiones para t=w

{Fig 26)

Antes de que se produzca el abatimiento Ap en el acuffero, las presiones
estaban como se ve en la parte a) de la figura anterior, lo que corresponde a la
configuracion hidrostatica de equilibrio. Al producirse el abatimiento el proceso de
consolidacidn comienza y en la parte b) se ve la distribucidn de presiones en al
agua en un instante intermedio t. Al final del proceso, parte de la figura ¢) la
distribucién vuelve a ser lineal. Se debe de hacer notar que el flujo de agua no
ocurre hacia la frontera superior de la arcilia, por lo que el espesor efectivo de ésta
es igual al total.

Después del anélisis de los conceptos anteriores, podemos llegar a algunas
conclusiones con respecto a las causas del hundimiento regional; come por
ejemplo, el primerc en mencionar que existia alguna relacion entre la extraceién
de agua del subsuelo y el hundimiento fue Gayol, quién al relacionar estas
perturbaciones con las condiciones hidraulicas del suelo, se referia al nivel

fredtico, el cual se encontraba en esa época a 1.5 m debajo de la superficie
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mientras que en 1992 el nivel se encuentra a 2.50 m de profundidad; al parecer
este descenso se produjo después de instalada la red evacuadora de aguas
negras y pluviales. Esto implica un incremento en los esfuerzos efeclives del
subsuelo que se aproxima a 1 ton/m2. Célculos basados en la distribucion y
propiedades mecanicas de los materiales -indican gque el hundimiento por este
concepto debié ser de 1 m, aproximadamente, y que ocurrié en el lapso de 1900 a
1920.

Otra de las causas que provocan el hundimiento, es la sobrecarga de la
superficie debido a construcciones y rellenos. Es importante mencionar que los
edificios y la nivelacidn de tas calles en la zona del Centro de la Ciudad, datan de
la époaca de la colonia.

Debido a las condiciones del subsuelo, la expansion de la Ciudad a sus
actuales fronteras se ha realizado mediante construcciones ligeras o bien
sustentadas por cimentaciones que reducen los asentamientos, tales como
pilotes, compensaciones de cargas, etc. lo que ha reducido un poco el
hundimiento de la Ciudad.

Por otro lado, {a explotacién de los aculferos dentro del area urbana vy las
mediciones piezométricas, constituyen hechos que no pueden ser ignorados al
estudiar el hundimiento. Basandonos en la teoria de consolidacion y haciendo uso
de las propiedades medias de las formaciones arcillosas y su distribucion
estratigrafica en el subsuelo de la Ciudad, se puede predecir la ocurrencia del

fenémeno {fig. 27).
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2.2.3 EFECTOS DEL HUNDIMIENTO REGIONAL

Los problemas ocasionados por e bombeo constante y excesivo del agua
que se encuentra en el subsuelo, deben ser considerados por los ingenieros para
las diferentes propuestas de cimentacion en zonas como la Ciudad de México. En

sitios donde el nivel de aguas ha sido abatido, pueden presentarse fracturas en la
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superficie del terreno, que llegan hasta la parte mas profunda de los estratos
compresibles subsecuentes.

Los hundimientos diferenciales de la superficie del suelo también producen
dafios a servicios publicos tales como calles, banquetas, autopistas, drenajes,
alcantarillado, etc. Es por ello que en lugares donde se presenta el hundimiento
regional, el mantenimiento para estos servicios es muy importante.

Para el disefio apropiado de cimentaciones en este tipo de zonas, el
ingeniero en cimentaciones debe tomar en cuenta el promedio de ios
asentamientos que se presentan en ei sitio, investigar las caracteristicas locales
que causan el hundimiento y determinar si éste es uniforme o diferencial. Una
posible solucién para este tipo de problemas es la utilizacién de pilotes de friccion,
ya que si se utilizan pilotes de punta que se encuentren apoyados en estratos muy
profundos presentaran problemas de “emersion” al existir asentamientos del
suelo.

Los asentamientos del suelo son muy variables a lo largo de la Ciudad de
México, estos dependeran como ya se ha mencionado de la reduccion de las
presiones piezométricas del agua del subsuelo y también, del espesor y de la
compresibilidad de los estratos de arcilla. Existen diferentes tipos de problemas
que se pueden presentar, por ejemplo, en suelos formados por arcillas de alta
compresibilidad, donde el nivel de aguas se ha bajado notablemente se
presentara una fuerte consolidacion del terreno, acompanado de la presencia de
fisuras y fracturas que pueden llegar desde la superficie hasta los depdsitos mas
profundos de arcilta.

Por otra parte, en el disefo de las cimentaciones para edificios en la Ciudad
de México, se debe prestar especial atencién en mantener los esfuerzos que se
aplican al suelo lejos del limite critico de las arcillas. En sitios donde la sobrecarga
ha sido elevada a causa de la construccion de edificios muy pesados, en pocos
afios los asentamientos pueden ser por lo menos 5 veces mayores que los
asentamientos mas grandes registrados antes de la construccion de estas

estructuras.
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Las condicicnes hidraulicas en el subsuelo de la Ciudad son variables a lo
largo de ella, la caida mas grande en los niveles de agua ocurre entre el primer y
segundo estrato resistente. Los depdsitos mas profundos de arcilla {conocidos
como Formacién Tarango | ) y la parte més baja de los depdsitos superiores de
arcilla (conocidos como Formacién Tacubaya V) se han consolidado
satisfactoriamente debido al cambio constante en las presiones piezométricas de
los mismos. No obstante que la extraccidn de agua de los pozos ha sido prohibida
en el centro de 1a Ciudad, se tienen registros de la disminucién del contenido de
agua en el subsueio. La compresién de los depdsitos superiores de la Formacion
Tacubaya, aumento practicamente dos veces su proporcién de consolidacién si es
comparada con las lecturas realizadas entre los afios 1965 - 1567, Esto se debe
en gran parte a la extraccion desmedida de agua del subsuelo, lo que ha
provocado una disminucion piezométrica principaimente en los primercs 28 m de
profundidad.

Es obvio que las caracteristicas de los depdsitos sedimentarios no
consolidados en el Valle de México, especialmente aquellos que se encuentran
bajo el drea de la Ciudad y que en conjunto con las condiciones hidrostaticas
causadas por la extraccion de agua de los acuiferos, han producido problemas
importantes que deben ser considerados por los ingenieros para ltevar a cabo los
trabajos de construccion en la Ciudad, los problemas mas importantes que se

presentan son los siguientes:

1.- Hundimiento locat debido al bombeo de agua con pozos profundos.

2.- Contraccién del suelo debido al abatimiento det nivel de aguas freaticas.

3.- Fuertes asentamientos causados por estructuras pesadas cimeniadas
sobre ta superficie.

4.- Dafios causados por |a construccién de edificios sobre pilotes de punta.



1.- Hundimiento local debido al bombeo de agua con pozos profundos:

Los pozos que se encontraban hace muchos afios en el centro de fa Ciudad
de México extralan una gran cantidad de agua del subsuelo. Cuando no se
encontraban bien cementados, colectaban el agua de los estratos superiores, lo
que originaba una fuerte disminucion en los niveles hidrostaticos alrededor de
ellos, esto incremento las presiones efectivas, consolidando fuertemente al suelo
siendo éste muy compresible. El resultado fueron grandes deformaciones en
forma de “crateres” alrededor de los pozos, produciendo dafios e inclinaciones de
las construcciones cercanas, llegando a presentarse casos en los que fue
necesario deshabitarlas y posteriormente demolerlas. Los grandes hundimientos
diferenciales que se presentaron a causa de [os pozos, también causaron darios a
los servicios publicos, particularmente a las lineas de conduccion de agua potable
y de drenaje. Las grandes distorsiones de la superficie del suelo en las colonias
donde existia 'a necesidad de extraer el agua del suelo por medio de pozos,
demostraron que debia terminarse con esta practica, por lo que seria necesario
cbtener agua por otros medios y no por la extraccidn desmedida de agua a través

de estos pozos que ademas estaban concentrados en la Ciudad.

2.- Contraccidn del suelo debido al abatimiento del nivel de aguas freaticas.

La Ciudad de México ha crecido hasta ilegar a ser una de las mas pobladas
y extensas del mundo, mientras mas nos alejamos del centro de eila, los
problemas de cimentaciones son diferentes; afectandose también en la medida
que los estratos de arcilla disminuyen en su espesor. En las afueras de la Ciudad
se acostumbra abatir el nivel de aguas freaticas debido a que los estratos
superiores del suelo no se vuelven a llenar de agua tan répidamente como en el
caso del centro. La disminucién dsl nivel de aguas fredticas en los suburbios de la
Ciudad se debe también a la disminucién de la presidn piezometrica en los
aculferos profundos causado basicamente por la extraccién de agua para uso
industrial y de la poblacién a través de pozos. La extraccion de agua afecta

directamente a los esfratos altamente compresibles de arcillas bentoniticas, lo que
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trae como resultado una gran contraccién en las arcillas debido a la disecacion; el
efecto final de esta contraccidon es la aparcidn de grandes fracturas en ia
superficie del suelo; algunas de estas fracturas o grietas son muy extensas y si no
son tratadas apropiadamente y protegidas contra la evaporacién de agua que el
suelo aln contiene, pueden abrir 1a superficie del suelo hasta 1 m y alcanzar
profundidades hasta de 15 m. Si estas grielas aparecen en campos abiertos,
entonces no produciran aparentemente ningdn dafio grave, de cualquier forma, en
zonas urbanizadas los daiios a los intereses privados y piblicos pueden ser de
grandes proporciones.

El comportamiento del suelo bajo estas condiciones es muy complejo,
cuando los trabajos de ingenieria contemplan zonas que se encuentran expuestas
a estos fendmenos, serd necesaric investigar cuidadosamente las condicicnes
prevalecientes en estos sitios, con el objeto de prever el problema.

Para evitar que se siga abriendo este tipo de grietas, la superficie de arcilla
debe mantenerse bien irrigada y haciendo que ef agua que contiene recircule, de
cualquier manera, antes de hacer esto, es necesario que las grietas sean selladas
perfectamente usando la misma arcilta 6 en su defecto bentonita mezclada con
cemento, esto para darle al material la misma consistencia natural que se tenia.
La mezcla debe de ser bien revuelta, mientras que se e agrega el agug, dandole
asi la fluidez necesaria para ser inyectada.

Otro problema importante causado por la deformidad de la superficie de!
suelo es la fracturacién de las lineas de distribucion de agua, lo que ha llevadeo a
dar solucion a este problema en zonas donde se presentan grandes
hundimientos, por medio de la ubicaciéon de estaciones de bombeo, las cuales
permiten enviar el agua de las tuberias dafiadas a niveles mayores donde no
existan fisuras en las mismas.

El sistema de abastecimiento de agua también pueden ser dafado y
algunas veces las tuberias se destruyen, lo que provoca una considerable pérdida
de agua; si las tuberias se rompen dentro de la tierra, es muy diffcii de detectar el

daiio y se pierde mucha agua potable.



66

A causa de [a pérdida de agua antes mencionada, el mantenimiento de
banquetas, vias del metro, conductos de agua y drenaje debe ser constante, lo
que ha dado como resultado que en la Ciudad de México se convierta esto en un
problema de todos los dias, elevindose notoriamente los costos para llevar a
cabo las obras de mantenimiento correspondientes, que en algunos casos es muy
dificil de sufragar; ademas, esto ha causado que ningin edificio se encuentre
realmente vertical, por lo tanto el reglamento de construccién ha permitido que se
presenten estructuras hasta con una rotacion de 0.0025 m, dependiendo del tipo

de cimentacidén implementada.

3.- Fuertes asentamientos causados por estructuras pesadas cimentadas
sobre la superficie.

Cuando una estructura esta cimentada sobre la superficie del terreno, y no
es tomada en consideracion la resistencia y compresibilidad de los primeros
estratos, {en el caso de la Ciudad de México nos referimos a la formacion arciliosa
conocida como Tacubaya) la estructura sufrird fuertes asentamientos tanto
diferenciales como totales. Esto sucede usualmente cuando las fuerzas criticas de
compresién son mayores a la capacidad de carga del suelo. Como consecuencia,
las estructuras mas ligeras que se encuentran a un lado de aquellas muy pesadas
sufrirén asentamientos, es enlonces que aparecen los dafios, que algunas veces
son tan graves que es necesaria la demolicion de a estructura afectada; también
los servicios publicos son severamente dafiados en este proceso, lo que complica
alin mas la situacién.

En cambio, si se utiliza un factor de seguridad adecuado, las estructuras no
sufrirdn asentamientos mayores a unos cuantos centimetros . Los grandes
asentamientos pueden ser evitados si se reduce la transmision de los esfuerzos
sobre la parte superior de los estratos de arcillas de origen volcanico. Esto se
soluciona llevando a cabo excavaciones lo suficientemente profundas como para

retirar ia cantidad de suelo adecuada que sea capaz de compensar parte 6
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totalmente el peso de la estructura; a este tipo de cimentaciones se les conoce
como compensadas y ya fueron analizadas al inicio de este trabajo.

Cuando es correctamente aplicado este procedimiento, da como resuliado
pequefios asentamientos que generalmente estan dentro de tolerancia; ademas
de que puede ser mucho mas econdmica que otras propuestas de cimentacion.

Cuando las cargas que transmite la estructura son muy grandes y no
permiten que el uso de una cimentacién compensada sea realmente econémica,
se sugiere la combinacion de esta con la utilizacion de pilotes.

La dnica forma en que los grandes asentamientos pueden ser evitades, es
investigar cuidadosamente las propiedades de compresibilidad de los materiales
del subsuelo que se tienen en el sitio en cuestién, seleccionando asi la
profundidad de la cimentacion, lo que anularé la posibilidad de que el peso de la
estructura exceda las capacidades de carga del suelo y que sean rebasados sus
limites de compresibilidad, Por lo tanto, la cimentacion serd compensada de tal
forma que se reduciran los asentamientos a proporciones muy pequefias,
protegiéndose asi a las estructuras aledafias y a las instalaciones de servicios
publicos de posibles dafios. De cualquier manera, se debe permitir el incremento
de los esfuerzos efectivos en estratos profundos, ya que existe aln la reduccion
de los niveles de agua.

Los problemas en las cimentaciones superficiales se presentan cuando las
estructuras estan cimentadas de forma aislada, ya que al presentarse
asentamientos, éstos seran diferenciales, causando entonces dafios a la
superestructura. En estos casos se recomienda unir los cimientos con traves las
cuales minimizaran los desplazamientos diferenciales en el sentido vertical.

Aunque esta técnica sea utilizada, existen casos en que las columnas y las
cimentaciones llegan a ceder ante las cargas aplicadas, por lo que la mejor y la
mas econdmica de las soluciones es disefiar arficulaciones que eviten la

deformacién de la superestructura.
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4.- Dafios causados por la construccidn de edificios sobre pilotes de punta.

Los pilotes utilizados en el centro de la Ciudad de México, por lo general se
apoyan o descansan en el primer estrato duro, que se encuentra a una
profundidad de 33 m. A causa del confinamientc y la conjuncién de fuerzas, la
arcilla que envuelve al pilote por lo general causard una fuerza de friccion
negativa { hacia arriba) en los costados del cuerpc del pilote, en cambio, cuando
fos pilotes son de friccion y se encuentran hincados en la formacion de arcillas
llamada Tacubaya 1, seran jalados hacia abajo debido al hundimiento.

La friccién negativa que actia scbre los pilotes, llega a ser tan grande, que
ia reduccion de las fuerzas de confinamiente en los estratos de apoyo reduce la
capacidad de carga del pilote, llegando a veces al extremo de clavar al pilote en el
estrato resistente.

Estos problemas aumentan cuando €} estrato de apoyo y de confinamiento
que tenemos en el sitio tiene una cohesién muy baja, lo que dara como resultado
la penetracion del pilote en el estrato de apoyo. Este fendmeno puede causar una
penetracién no uniforme de los pilotes por lo tanto, se presentaran asentamientos
diferenciales, inclinando ¢ dafiando la estructura.

Los resultados de los asentamientos diferenciales pueden ser de tal
magnitud, que sea necesario inyectar cemento dentro de los estratos arenosos, lo
que aumentara la capacidad de carga de los mismos, si se visualiza desde un
principio este problema, se puede proponer la utilizacién de un mayor numero de
pilotes, lo que va a reducir la magnitud de las fuerzas que deberén soportar cada
uno de ellos, dandole asi un mejor apoyo a la estructura.

En caso de que los pilotes de punta no se hinquen mas en el estrato de
apoyo, entonces la estructura emergerd del suelo gradualmente en una
proporcién igual al hundimiento que presente el suelo en esa zona. Si estos
problemas no son previstos desde un inicio, entonces los dafos se presentaran
en las estructuras aledafias y sobre el nivel de la calle.

Cuando en una zona que presenta hundimiento regional, se levanta una
estructura que se encuentra sustentada sobre una cimentacion superficial y que
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es adyacente a una mayor que esta cimentada sobre pilotes, por lo general sufrira
de una inclinacion.

Por ofra parte, cuando es posible que se presente el fenomeno de la
emersién de la superficie del piso sobre el nivel del suelo, es conveniente tomar
medidas para evitario, por lo tanto y como ya se mencioné anteriormente, se
recomienda una cimentacion donde combinemos la técnica de la compensacion
con la utilizacién de pilotes de friccion, de cualquier manera, la estructura sera
atraida hacia abajo por el mismo suelo, pero se hundirdn en conjunto, como
unidad. Realmente el hundimiento de la estructura sera ligeramente mas lento que
el del suelo, por lo que en cierto momento se puede llegar a observar una ligera
emersion de la misma, pero con el paso del tiempo se corrige sola, lo anterior se
debe basicamente a las diferentes fuerzas que actlan sobre los pilotes de friccion,
ya que la parte superior de los mismos estard afectada por la llamada friccion
negativa, mientras que ia parte inferior del elemento estara sometida a la friccion
positiva,

Los pilotes de friccion para estos casos pueden ser utilizados de dos formas
diferentes:

1.- Pueden asentarse hasta una profundidad intermedia, lo que reducira
considerablemente os desplazamientos verticales con respecto al suelo, en
comparacién con los que se pueden registrar si se utilizan pilotes de punta.

2.- Pueden ser disefiados de tal forma que sea eliminada la friccion negativa
y por lo tanto los asentamientos diferenciales con respecto a la superficie del
suelo, permitiendo asl que los pilotes se hinquen en los estratos arcillosos en la
misma proporcidon en que ja superficie del suelo se desplazara hacia abajo, se
recomienda, como ya se menciond antes, utilizarios en conjunto con una
cimentacién compensada.

En ambos casos, la cimentacién debe ser construida a una profundidad
adecuada, a prueba de agua y lo suficientemente rigida como para controlar las

posibles inclinaciones de la estructura.
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Los pilotes de friccién, en conjunto con una clmentacién compensada,
pueden ser utilizados en proyectos compuestos por diferentes estructuras y de
pesos muy variados. Cuando dos estructuras ( una pesada y la otra ligera ) son
disefiadas con una cimentacibn compensada, la mas pesada sufrird dafos
mayores que la mas ligera, lo que causara problemas de interconexion entre
ellas. Para evitar esta situacién, se propone que la estructura mas pesada tenga
una cimentacién compensada con pilotes de friccion, lo que le permitird hundirse a
la par que la superficie del sueio. Por lo tanto, la distancia entre los pilotes de
friccibn debe disefiarse para que la escala de los asentamientos sea
aproximadamente igual a los que presentara la estructura mas ligera.

En conclusién, podemos decir que para diseftar una cimentacion en el Valle
de México 6 en cualquier otro sitic con semejantes condiciones en el suelo, es
necesario conocer las propiedades del mismo, asi como las caracteristicas desde

el punto de vista de mecanica de suelos de los estratos més profundos.



71

CAPITULO NI
METODO PARA CALCULAR EXPANSIONES

3.1 INTRODUCCION

A lo largo de este trabajo, hemos tratado conceptos como el fendmeno de ia
consolidacién, el hundimiento regional, la presencia de agua en el suelo, los
efectos causados por 'a explotaclon de los mantos aculferos, asi como los
diferentes tipos de cimentaciones que existen, haciendo un mayor énfasis en
aquellas del tipo superficial, de las cuales para nuestro caso hemos profundizado
un poco mas en las cimentaciones compensadas.

Como ya se ha mencionado en capitulos anteriores, las cimentaciones
compensadas pueden estar sujetas durante su realizacion y después de ella a
fanémenos como fallas de fondo, inestabilidad de los taludes que la conforman,
presencia de grietas o fisuras, pero en este caso el fenomeno que vamos a tratar
sera el de las expansiones, aunado a los efectos a causados por el hundimiento
regional.

A lo largo del capitulo anterior hablamos del cdmo y del por qué de la
consolidaciéon de un suelo, que es la base para entender el funcionamiento
mecanico del hundimiento regional, sobre el cual hemos mencionado también
algunas de las acciones gue lo pueden provocar, asi como los efectos que se
pueden presentar tanto en nuestra estructura como en aquellas que la rodean,

En este capitulo pretendemos dar a conocer un método desarrollado por el
M. en |. José Luis Diaz Cobo para calcular en una cimentacién sobrecompensada
las expansiones de!l suelo en presencia del hundimiento regional.

Para explicar el método en cuestibn, primero debemos comprender el
fenomeno que se puede presentar en una cimentacién sobrecompensada en un

suelo con hundimiento regional.
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Como primer punto, debemos pensar que el hundimiento regional y las
expansiones en la cimentacién son independientes uno del otro, pero sus efectos
en una estructura pueden presentarse en conjunto.

Si suponemos que estamos tratando con  una cimentacion
sobrecompensada, sabemos que el peso de la estructura serd menor con
respecto al peso del suelo extraido para su cimentacion, por lo tanto a un largo
plazo, sera posible la presencia de expansiones en e! suelo; lo que de cierta forma
hara que la estructura “emerja” y por lo tanto tengamos una diferencia de
elevaciones de la misma con respecto a su nive! inicial.

Si en el sitlo donde se construye dicha estructura, se presenta &l fendmeno
del hundimiento regional, entonces con el tiempo 1a diferencia entre el nivel inicial
de la estructura y el nivel del suslo serd mayor, ya que se habran juntado los
efectos tanto del hundimiento regional { 52) como el de |la expansion (51).

En la siguiente grafica (fig. 28) se muesira una secuencia de los efectos
antes mencionados, es importante mencionar que en estos dibujos primero se
presenta el efecto causado por cada fendmeno por separado y posteriormente el

resultade de los dos en conjunto.
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diferencia de nivel causado por

nivel inicial

la expansion
ot
diferencia de nivel causado por diferencia de nivel causado por
el hundimiento regional el hundimiento regional y 1a expansion

(Fig 28)
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Como hemos mencionado, los suelos, generalmente los finos vy
particutarments los arcillosos, se caracterizan por su alto potencial de compresion.

Para conocer los posibles asentamientos o expansiones en el sitioc donde
vamos a construir, se llsva a cabo una exploracién del mismo, ubicando asf los
espesores de los estratos que conforman al subsuelo (fig. 29).

Se extraen muestras inalteradas que coresponden a la  mitad
aproximadamente de cada estrato compresible, esto con e! objeto de efectuar la
prueba de consolidacion con cada una de ellas; es necesario determinar la

presion efectiva inicial a la que se obtuvo cada una de las muestras.

condiclén Inicial condiciﬂ final

H T
o CH Po=y1H1 / Apr 3
] ™
N CH Po=yiH14+y2H2 Apz
H7] ’
< _S (compacto) Ap3
Ha \
JLEH Po=ytH1+yzH2+y3H3+74H4 Aps

{Fig 29

Al llevar a cabo una prueba de consolidacion, se dibuja una grafica que
conocemos como la curva de compresibilidad, que no es mas que la relacién entre
la relacién de vaclos comparados con la carga aplicada durante la prueba, esta
curva se divide en tres partes importantes, e! tramo de recompresion, el tramo
virgen y el tramo de descarga, estos conceptos ya los tratamos mas
profundamente en el capitulo anterior.

En base a esta curva, podemos calcular deformaciones en cada estrato
utilizando 1a férmula:

AH= Ae x H
1+eo
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Donde:

AH = Asentamiento.

Ae = Diferencia de la relacion de vacios inicial menos la final (eo - ef).

eo = Relacion de vacios inicial.

H = Profundidad del estrato en estudio.

Finalmente la deformacion total en el terreno sera la sumatoria de la
deformacién de cada uno de los estratos:

AHT = AH1 + AH2 + AH3 +.... + AHn

Para la obtencidon de los asentamientos es necesario calcular el incremanto
de esfuerzos, el cual se obtiene aplicando la teoria de Boussinesg, que nos
permitird conocer el valor de los mismos en cualguier punto del terrena.

Donde el incremento de esfuerzos Ap se cbtiene aplicando la siguiente
expresion:

Ap =W x WO

Donde:;

Ap = Diferencia de presiones sobre el suelo.

w = Carga uniformemente repartida sobre la superficie del suelo.

wo = Valor obtenido de la gréafica de Boussinesq en base a los datos de my n.

Para calcular el valor de m = x / z, sera necesaric conocer la coordenada en
el eje de las x del punto donde queremos obtener el  esfuerzo, para
posteriormente dividiflo entre z que corresponde a la profundidad desde la
supetficie del terreno donde la fuerza serd aplicada, a la mitad del estrato en
estudio.

El valor de n se abtiene de forma similar, n = y / z que corresponde al valor
de la coordenada en el eje y del punto donde queremos abtener ei esfuerzo, que
posteriormente ser4 dividido entre la profundidad a partir de la superficie donde se
aplica la fuerza hasta la mitad del estrato en estudio.

Con los valores de n y m, podemos conocer el valor de wo, haciendo uso de

la grafica de Fadum, que da solucién a la ecuacién de Boussinesq.
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Existen diferentes formas de determinar los asentamientos que pueden
presentarse en el terreno donde vamos a construir, otro método utilizado es el
siguiente:

Si conocemos el coeficiente de compresibilidad del suelo ( av ) y podemos
determinar los esfuerzos, entonces apoyandonos en la tecria de la consolidacion
sera posible conocer los asentamientos aplicando la siguiente formula:

mv= av/l+eo

Dénde:

mv = Coeficiente de relacidén volumétrica.

av = Coeficiente de compresibilidad del suelo, (se obtiene de la curva de
compresibilidad 6 de la relacion Ae [ Ap).

eo = Relacion de vacios inicial.

La férmula para el calculo de los asentamientos seré:
AHT =mv x Ap x H
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Ejemplo:

Calcular el asentamiento al ceniro de la cimentacitn que se muesira

suponiendo que la carga w se aplica en forma instanténea.

10m
Tim Nap, &2

=15Tm3 | Zm
my = 0.0045 cm2/seg x
arcilla m g=5Tim? 20m

v=1.4Tim3 %—

v = 0,002 cm?seg B m
arcilla mv = 0.1 cr’lseg

SOLUCION:

1er estrato:
AHT =mv x Apx H

calculamos Ap para el centro

Ap=4 x W x W0

w neta = w estr - w exc.

wneta =5 T/m? - (1.5 T/m3}2 m) =2 T/m?

m=x/z=5/05=10 n=y/z=10/05=20

De la gréafica de Boussinesq: wo = 0.25

Ap=4 x2T/m?x 0.25=2 T/

AHt1 = 0.0045 cm#/seg x 0.2 kg/cm? x 100 cm = 0.09 cm

2do estrato:
Ei valor de w neta es permanente, solo varia en el siguiente paso ia profundidad.
m=x/z=5/25=2 n=y/z=10/25=4
De la grafica de Boussinesq: wo = 0.24
Ap=4 x2Tim? x 0.24 = 1.92 T/m?
AHt1 = 0.01 cm¥seg x 0.192 kg/cm? x 300 cm = 0.576 cm

AHT =0.09 cm + 0.576 cm = 0.666 cm

{Fig 30}

El método antes mostrado, se basa en el calculo de ios esfuerzos finales

efectivos en el suelo, los cuales estan en funcién de los cambios o diferencias de
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cargas que se aplican sobre el terreno. Esto quiere decir que es necesario primero
conocer los esfuerzos totales y los neutrales que existen en el sitio de interés
antes de que éste sea modificado en cualquiera de sus fases y formas, por lo
tanto, si se lleva a cabo una excavacion en el terreno, que posteriormente sera
parte de una cimentacién sobrecompensada, habra un cambio en los esfuerzos
efectivos finales del suelo, 1o que hace que la diferencia de presion en los estratos
gue conforman al terreno se comporten de forma inversa a como se planieé en el
ejemplo anterior, esto va a provocar que en lugar de que existan asentamientos
por exceso de carga en el terreno, se presenten expansiones por la falta de
compensacién de los esfuerzos efectivos finales.

Por ejemplo, si tenemos un suelo que inicialmente presenta un esfuerzo
efectivo inicial de B Ton/m? y posteriormente se lleva a cabo una excavacién para
construir una estructura en base a una cimentacion sobrecompensada, que al
término de la obra nos muestra que los esfuerzos efectivos finales son de
6 Ton/m?, entonces podemos decir que tendremos un Ap = 2 Ton/m?, pero que

estara actuando de forma negativa.

0Om Tovinicial

Ap=-2 Ton/m? “av final

{Fig 31}

En este caso podemos ver gue la sobrecompensacion es de 2 Ton/m?, la
cual como ya mencionamos estd actuando de forma inversa ¢ negativa, lo que

indica la presencia de expansiones.
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Para estos casos, et método utilizado por Bussinesq, es vélido, ya que &l
problema se resuelve de igual forma, existiendo la Unica variante en el Ap que
debe de tomarse como negativo, si este método es utilizado bajo los mismos
criterios, podremos conocer las expansiones totales sumando los AH para obtener
un AHT total.

3.2 BASES DEL METODO

En una cimentagién sobrecompensada sin hundimiento regional, a emersién
es producto de un aumenta en la relacion de vacios debido a una disminucion de
esfuerzos efectivos en la masa del suelo.

Cuando esta misma cimentacién se construye en un suelo con hundimiento
regional, a la componente de expansion se le agrega una emersion adicionai,
debida al abatimiento piezométrico regional. Esta se manifiesta como un
movimiento relativo producto de la diferencia en asentamientos entre puntos fuera

y dentro de! area de influencia de la cimentacion,

3.2.1 EXPANSION REDUCIDA POR EFECTO DEL ABATIMIENTO
PIEZOMETRICO

Por sencillez en el andlisis, vamos a suponer gue la expansidn por descarga
y et abatimiento piezométrico ocurren secuencialmente, o sea, que el abatimiento
piezométrico se presenta una vez que las expansiones por descarga se han
desarroilado totalmente.

Este hecho hace que !as expansicnes se vean disminuidas en una cierta
magnitud; a cada profundidad hay una disminucién de los esfuerzos por descarga
y un aumento de éstos por abatimiento piezométrico. Este aumento se inicia en el
nivel del abatimiento y se va haciende importante a mayor prafundidad. A cierta
profundidad los esfuerzos debidos a la descarga igualan a los que se deben al
abatimiento. De esta profundidad hacia abajo, los esfuerzos causados por el

abatimiento son mayores.
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En base a los conceptos antes expuestos, la componente de expansion
reducida por el efecto del hundimiento regional sera:
Ade = de - dae

Donde:
e = expansion sin considerar hundimiento regional.
sae = reduccion de las expansiones al considerar el abatimiento

piezométrico.

3.2.2 MOVIMIENTO RELATIVO ENTRE PUNTOS DENTRO Y FUERA DEL
AREA DE INFLUENCIA POR EFECTO DEL ABATIMIENTO REGIONAL.

La misma distribucion de presiones de poro por abatimiento piezométrico
actiia en cada instante en elementos de suelo bajo la cimentacion y alrededor de
ésta. Sin embargo, el asentamiento debido al abatimiento piezométrico es mayor
alrededor de la cimentacién que debajo de ella, ya que ta descarga sufrida
precisamente por estos ultimos los ha hecho menos compresibles, bajo
incrementos de esfuerzos. Esto produce una aparente emersidn adicional de la
cimentacién.

En el caso de los asentamientos dentro de! area de influencia de la
cimentacion, se requiere también una reduccion, Esta se debe a que una parte del
incremento de esfuerzos por abatimiento piezométrico de hecho no produce
asentamientos, sino que, so6lo sirve para recuperar sl nivel de esfuerzos original
del suelo, que habia disminuido por la excavacion .

Tomando en consideracion lo que preceds, el movimiento relativo por
diferencia en asentamientos entre puntos dentro y fuera del 4rea de influencia de
la cimentacion, se expresa como sigue:

Aba = {5af - (6°ad - 3ae) ¢
Donde:
daf = asentamiento por abatimiento en puntos fuera del &rea de influencia de

{a cimentacion.
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5 ad = asentamiento por abatimiento sin corregir, en puntos dentro del &rea
de influencia.
3ae = asentamiento desarrollado al variar los esfuerzos efectivos del maximo
por descarga al correspondiente por peso propic.
Sabemos que el asentamiento por abatimiento en puntos dentro del drea de
influencia es:
dad = &'ad - bae
Sustituyendo esta igualdad en fa expresion de arriba, se puede expresar el
movimiento retativo de una forma mas general:
Ada = 8at - dad

3.2.3 EXPANSION RELATIVA TOTAL.
Si hacemos la suma de la expansién mas el asentamiento, obtendremos la
expansion relativa totat:
Sert = Abe + Ada = (Be - §ae) + (daf - dad)

Para comprender mejor los términos definidos anteriormente, es necesario
hacero en base a un ejemplo numérico, por fo que a continuacion presentaremos
las lecturas realizadas en un paso a desnivel en la Ciudad de México en las calles
de Xola {fig. 32}, estas lecturas se representan en forma grafica, las cuales se
dividen en 3 principales: la distribucién con respecto a la profundidad de los
esfuerzos efectivos por peso propio 6 esfuerzo inicial del suelo antes de la
construccidn (1); los esfuerzos debidos a la excavacion ¢ esfuerzos efectivos por

descarga {2) y por ultimo esfuerzos debidos al abatimiento piezométrico (3).
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Las graficas antes presentadas, nos daran la pauta para realizar los calculos

necesarios para el analisis en cuestién,

La primer grafica representa los esfuerzos efectivos de! suelo por peso
propio antes de llevar a cabo cualquier alteracidn en el mismo, que en este caso
serd afectado por una excavacién aproximadamente de 5 m de profundidad, la
cual debe dar como resultado una superficie de desplante firme y segura para la

cimentacion. Al realizar la excavacién antes mencionada, cambian los esfuerzos
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afactivos debido al retiro del material, lo que se traduce en un decremento de
presién en el suelo conocido como - Ap, la cual se puede observar en la grafica 2
(Fig 32) que representa precisamente |a descarga por la sobrecompensacion.

Con los datos obtenidos de las graficas anteriores es pesible conocer la
expansion sin considerar el hundimiento regional e, para conocer esta expansion,
es necesario primero calcular los esfuerzos finales del suelo después de la
sobrecompensacién, esto se obtiene restando los valores correspondientes a los
esfuerzos efectivos iniciales (grafica 1, Fig 32) menos los esfuerzos efectivos por
descarga (gréafica 2, Fig 32), si hacemos estas restas matematicamente podremos
construir la curva de la grafica 4 (Fig 33).

Por otro lado, es posible conocer también los esfuerzos resultantes después
de 1a sobrecompensacion y causados por la pérdida de la presion hidrostatica por
abatimiento, los cuales se obtienen sumando los valores de la pérdida de presion
hidrostatica a la curva obtenida en la grafica anterior, para asi construir la  grafica
5 (Fig 33).
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Si ohservamos las graficas anteriores, podemos concluir que la curva 2
{Fig 32) representa al estado de esfuerzos cuando la expansidn por descarga se
ha completado; mientras que la curva 1(Fig 32) corresponde a las condiciones
iniciales del suelo, que quiere decir que se trata de los esfuerzos por peso propio,

por otro lado, los datos representados por la curva 3 nos indican la condicion final
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del suelo, siendo ésta el resultado del peso propio menos la descarga mas el

abatimiento.

Comprendido lo anterior, procederemos a construir una sola grafica con

todas tas curvas anteriores y sacaremos conclusiones.
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Las expansiones afectadas debido a los asentamientos causados por el
abatimiento piezométrico deben ser corregidas, las cuales denominamos dae;
estos asentamientos se deben al aumento en los esfuerzos efectivos, los cuales
se pueden observar en la curva 1 (Fig 34).

La correccitn de las expansiones debido al hundimiento se Wleva a cabo
conforme se alcanzan diferentes grados de consolidacion.

Los asentamientos por abatimiento piezométrico en puntos fuera del &rea de
influencia de la cimentacion (5ar) estan generados en la grafica anterior por el
aumento de los esfuerzos efectivos cormespondientes al peso propio de la curva 1
{Fig 34) (contorno H - | - C)iincluyendo a los esfuerzos de peso propic mas el
abatimiento (contorno H - €) de 1a curva 3 {Fig 34). Es importante mencionar que
estas curvas representan tas condiciones anteriores al abatimiento y una vez que
se ha llevado a cabo el 100% de la consolidacion.

Por otro lado, el asentamiento en puntos dentro del area de influencia (5ad)
se debe al incremento de los esfuerzos efectivos desde la curva 1 (Fig 34)
correspondiente al peso propio (contorno | - C), hasta la curva 4 que representa a
la resultante del peso propio, descarga y abatimiento (contomo | - F). Para
encontrar éste, se procede a obtener primero el generado al incrementarse los
esfuerzos efectivos desde la distribucion 2 ( estado de esfuerzos en el suelo,
después de haberse llevado a cabo la totalidad de las expansiones por descarga,
contorno G - J - D ); hasta [a distribucién 4 {contorno G - | - F ). Enseguida se
resta el asentamiento generado al incrementarse los esfuerzos de la distribucién 2
{contorno G - J - D ), a la distribucidn 1 - 4 {contomo G - | - C) (Fig 34),

Otro aspecto que debemos cuidar, es el calculo de la expansion relativa
total, la cual reconocemos con el simbolo den, esta se basa en las correcciones
tanto en las expansiones como en los asentamientos, bajo la condicion de 100%
de consolidacién, lo que nos ha permitido llegar a la siguiente formula:

Sen = (5e - bae ) + (Saf - (5a'd - Sae))

Como ya se ha mencionado , las deformaciones de un determinado estralo

son proporcionales a los grados de consolidacién dei mismo; por lo tanto, si (Ah)
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representa el asentamiento ocurrido en un tiempo t, se puede afirmar que el grado
de consolidacion seréa :

U (%) = (a8h) < 100
Ah
Ah = asentamiento total primario.

Una de las formas de obtener el grado de consolidacién en el suelo que
soporta a una estructura es conocer ¢! hundimiento regional en estos puntos,
tomando lecturas lo méas antiguas posibles. Por otro lado, podemos utilizar los
datos que conforman a la curva 3 que corresponde al maximo hundimiento {3af)
para la distribucién y magnitud de abatimientos (fuera del area de influencia de la
cimentacion). Por lo tanto concluimos que el grado de consolidacion alcanzado se
puede obtener de la siguiente forma:

Hundimiento regional desde la primer lectura registrada a la fecha

U% =
Asentamiento total (5ar) por abatimiento, en puntos fuera del 4rea de influencia

£l siguiente paso consiste en corregir la expansién obtenida para un grado
de consolidacidn de 100% a los comespondientes grados alcanzados hasta la
fecha de las Gltimas lecturas realizadas, por #o que utilizaremos la siguiente
expresion:

(den) = ((6e - Sae) + U% (daf - dad)
substituyendo: Sas=0'ad-8as y Bdae=C1+Cz2
simplificando, se obfiene:
{(8ert) U% = (5e - (C1 + C2) ) + ( U% (bat - 8'ag + C1 + C2})

Donde:

U% = Grado de consolidacién alcanzado.

&e = Expansion sin considerar hundimiento regional.

C1, C2 = Correcciones a las expansiones y a los asentamientos.

daf = asentamiento fuera del area de influencia.

5‘ad = asentamiento sin corregir en puntos dentro de! area de influencia.
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Esta Gltima expresién supone que las correcciones son independientes del

grado de consolidacion, esto se maneja asf debido a que son pequefias.

3.3 EXPLICACION DEL METODO.

Para determinar las expansiones que se dan en upa cimentacion
sobrecompensada con hundimiento regional, es necesario que analicemos estos
fenomenos por separado, para lo cual necesitamos contar con la siguiente
informacion:

a) Determinacion del contenido de agua en los estratos de los cuales se
extraigan muestras,

b) Elaboracién grafica de la estratificacion del suelo.

¢) Elaboracién de pruebas de consolidacién.

d) Elaboracién de curvas de compresibilidad.

e) Localizacién del N.A.F. y distribucién de presiones en el agua del suelo.

Una vez que contamos con toda la informacion correspondiente a las
pruebas de laboratorio, las cuales nos deben indicar el tipo de suslo que tenemos
en el terreno y también a que profundidad encontramos el nivel de aguas
freaticas, podemos continuar con la recopilacién de informacién con respecto a los
abatimientos dal mismo, H#evando una esiadistica de la caida de presion
hidrostatica en e! suelo de afios anteriores hasta la fecha en que pensamos
construir, con lo cual podemos proponer & prever cuales pueden ser los
abatimientos del nivel de aguas freaticas a futuro, pensando a un largo plazo, lo
que nos permitird posteriormente calcular los esfuerzos efectivos en el suelo si
estas condiciones se dieran.

Para llegar al calculo de los datos que necesitamos, debemos seguir los
siguientes pasos:

1.- Calculo de esfuerzos con la profundidad debidos al peso propio:

Dividimos en estratos al subsueio segan el peso volumétrico del material que
se encuentra en el sitio, estos pesos volumétricos los podemos obtener de las

muestras inalteradas que se extraigan del tubo Shellby, en caso de no contar con
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una muestra de estas exploracicnes, podemos conocer €} peso volumétrico con la

férmula para suelos 100% saturados, basada en la densidad de sdlidos del

materiai:
y=(wt+1)
(1/8s)+w
Donde:

Ss = densidad de sélidos.

w = contenido de agua.

Posteriormente construimos una tabla donde:

- Caleutamos ov parcial, multiplicando el espesor del estrato por el peso
volumétrico .

- Calculamos el ov total haciendo la suma acumulativa del ov parcial.

- La presion del agua ia obtendremos de la grafica donde aparecen los
abatimientos medidos en ese momento.

~av es el resultado de la resta de: ov totat - la presion del agua.

- Hacemos la grafica de la curva que llamamos 1, comespondiente a los
esfuerzos efectivos iniciales.

2.- Disminucion de esfuerzos efectivos debidos a la descarga:

- El caleulo de la disminucién de esfuerzos efectivos, se debe hacer al centro
del sitio donde vamos a construir; por ser el mas desfavorable. En caso de contar
con un terreno de forma irregular, serd necesario calcular su centroide.

- Para el calculo de los esfuerzos efectivos debidos a la descarga, nos
basaremos en la teorfa de Boussinesq:

c =W xWo

Donde:

o = Esfuerzo efectivo debido a la descarga.

W = Presién negativa o peso extraido por metro cuadrado de la excavacion.

Wo= Valor de influencia obtenido de la grafica de Fadum.
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- Para la obtencién de estos esfuerzos de descarga, seré necesario hacer un
an&lisis hasta la profundidad deseada, por lo que podemos dividir arbitrariamente
al subsuelo, segin creamos conveniente en profundidades que mientras mas
cercanas estén, mas preciso sera el calculo final.

- Una vez determinadas las profundidades de andlisis, procedemos a
obtener los valores de m, n y Wo de la grafica de Fadum, donde:

m=x/z y n=ylz (x,yson las dimensiones del 4rea en estudio).

- Una vez obtenidas las dimensiones de los esfuerzos efectivos de cada
profundidad de las areas estudiadas, debemos hacer una suma algebraica para
obtener finalmente un valor para cada profundidad estudiada.

- Finaimente construimos una grafica con los datos obtenidos en la cual
podemos calcular los efectos de estos esfuerzos de descarga segin la

profundidad. Debemos recordar que los valores seran con signo negativo { - ).

3.- A partir de la profundidad de la excavacion debemaos caicular los efectos
combinados de las expansiones con el hundimiento regional, por lo que sera
necesario dividir la columna estratigrafica de nuevo segun los contenidos de
humedad, tratando de qus las profundidades de estudio varien cuando tengamos
cambios bruscos en el contenido de humedad.

4.- Célculo de 8e ( expansion sin considerar el hundimiento regional):

Una vez determinadas las profundidades de estudio, serd necesario
construir la gréfica de la curva 2, la cual debe ser e! resultado de la resta de ia
curva 1 menos los resultados obtenidos en el calculo de los esfuerzos efectivos
debidos a la descarga.

- Para ef cédlculo siempre utilizaremos el valor de la profundidad media de
los estratos determinados anteriormente.

- S8e debera construir un tabla con los siguientes datos:

= Estrato.

= Profundidad.

= Espesor del estrato en estudio (m).
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= Profundidad media (m}.

= Po = presién inicial.

= eo = Relacién de vacios inicial (se obtiene de las gréficas de
compresibilidad).

= Ap = diferencia de presiones (este valor corresponde al espacio que
tenemos entre las dos curvas en estudio).

= Pf = presion final { Po - Ap = Pf).

= ef = Relacibn de vacios final ( se obtiene de las gréficas de
compresibilidad}.

= AH = de.

- Como primer paso, debemos determinar Po a la profundidad media del
estrato en estudio, en este caso, los valores s obtendran de la curva 1(Fig 34).

- Obtenemos eo consultando fa grafica de consolidacién correspondiente al
estrato.

- Ap sera ef valor entre los puntos que forman a la curva 1 y 2{Fig 34).

- Calculamos Pf = Po - Ap.

- Obtenemos el valor de ef en funcion de Pf calculado anteriormente.
utilizando nuevamente la grafica de compresibilidad correspondiente al estrato en
estudio.

- Calculamos el valor de AH = (Ae / (1 + e0)) H; tomando H en cm.

- Finalmente, procedemos a sumar los valores obtenidos en AH para
conocer el valor total que comesponderd en este casc a de (expansion sin

considerar el hundimiento regional).

5.- Célculo de dae ( reduccibon de las expansiones al considerar el
abatimiento piezométrico):

- Para este célculo sera necesartio construir |a grafica de la curva 4, la cual
representa a los esfuerzos efectivos iniciales menos el alivio de esfuerzos por

descarga , mas el incremento de esfuerzos por abatimiento piezométrico.
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- Para el céalculo siempre utilizaremos e} valor de la profundidad media de
los estratos determinados anteriormente.

- Se debera construir un tabla con los siguientes datos:

= Estrato.

= Profundidad.

= Espesor de! estrato en estudio (m).

= Profundidad media (m).

= Po = presi6n inicial, que correspondera a los valores de la
curva 2 (Fig 34).

= eo = Relacion de vacfos inicial {se obtiene de las graficas de
compresibilidad).

= Ap = diferencia de presiones (este valor comresponde al espacio que
tenemos entre las curvas en estudio), que en un inicio seran 2 y 4, pero al pasar
un punto donde estas Ap son cero, se utilizan los valores entre las curvas 2 y 1,

= Pf = presidn final { Po - Ap = Pf) que se pueden obtener de la grafica de
ia parte superior de la curva 4 y de la parte inferior de la curva 1.

= ef = Relacibn de vacios final ( se obtiene de las graficas de
compresibilidad).

= AH = 3ae.

- Como primer paso, debemos determinar Po a la profundidad media del
estrato en estudio, en este caso, los valores se obtendran de la curva 2 (Fig 34).

- Obtenemos eo consultando la grafica de compresibilidad correspondiente
ai estrato y en funcién a los valores de Po.

- Ap sera el valor entre los puntos que forman a la curva 4 y 2 hasta el punto
liamado |, posteriormente, los valores serdn los que se encuentran entre las
curvas 1y 2.

- Calculamos Pf = Po - Ap.

- Obtenemos el valor de ef en funcibn de Pf encontrado anteriormente.
utilizando nuevamente la gréfica de compresibilidad commespoendiente al estrato en

estudio.
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- Calculamos el valor de AH = {Ae /(1 + e0)} H; tomando H en cm.
- Por Gltimo, procedemos a sumar los valores obtenidos en AH para conocer

el valor total que correspondera en este caso a dae.

6.- Calculo de af ( asentamientos por abatimiento en puntes fuera del area
de influencia de la cimentacion):

- Para este calculo sera necesario construir la grafica de la curva 3,(Fig 34);
la cual representa a los esfuerzos efectivos iniciales mas el incremento de
esfuerzos por abatimiento piezométrico.

- Para el calculo siempre utilizaremos ef valor de ia profundidad media de
los estratos determinados anteriormente.

- Se debera construir un tabla con los siguientes datos;

= Estrato.

= Profundidad.

= Espesor del estrato en estudio (m).

= Profundidad media (m).

= Po = presion inicial, que correspondera a los valores de la
curva 1(Fig 34).

= eo = Relacién de vaclos inicial (se obtiene de las gréaficas de
compresibilidad).

= Ap = diferencia de presiones {este valor cofresponde al espacio que
tenemos entre las curvas en estudio), que en este caso seran 1y 3.

= Pf = presion final ( Po - Ap = Pf) que se pueden obtener de la gréfica,
siendo el espacio que divide ala curva 1 dela 3.

= ef = Relacién de vacios final ( se obtiene de las graficas de
compresibilidad).

= AH = 8af.

- Como primer paso, debemos determinar Po a la profundidad media de!

estrato en estudio, en este caso, los valores se obtendran de 1a curva 1 (Fig 34).
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- Obtenemos eo consuitanda la grafica de consolidacién correspondiente al
estrato y en funcion a los valores de Po.
- Ap seré el valor antre los puntos que forman a fa curva 1 y 3.

- Calculamos Pf = Po - Ap.

- Obtenemos el valor de ef en funcion de Pf calculado anteriormente.
utilizando nuevamente la grafica de compresibilidad correspondiente al estrato en

estudio.

- Calculamos el valor de AH = (Aa / (1 + 80}) H; tomando H en cm.
- Por (itimo, procedemos a sumar los valores obtenidos en AH para conocer

el valor total que correspondera en este caso a daf.

7.- Calculo de &'ad ( asentamiento por abatimiento sin corregir, en puntos
dentro del drea de influencia):

- Para este calculo sera necesario utilizar las graficas 2 y 4, con las cuales
construiremos una nueva grafica.

- Para el célcuio siempre utilizaremos e! valor de la profundidad media de
los estratos determinados anteriormente.

- Se deberé construir un tabla con los siguientes datos:

= Estrato.

= Profundidad.

= Espesor del estrato en estudio {m).

= Profundidad media {m).

= Po = presion inicial, que cotrespondera a los valores de la
curva 2 (Fig 34).

= eo = Relacién de vacios inicial (se obtiene de las graficas de
compresibilidad).

= Ap = diferencia de presiones (este valor corresponde al espacic que

tenemos entre las curvas en estudio), que seran 2 y 4 (Fig 34).
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= Pf = presi6n final ( Po - Ap = Pf) que se pueden obtener de la gréfica ya
que son los valores correspondientes a la curva 4 (Fig 34).

- gf = Relacidbn de vacios final { se obfiene de las gréficas de
compresibilidad}.

= AH = 5'ad.

- Como primer paso, debemos determinar Po a la profundidad media del
estrato en estudio, en este caso, los valores se obtendran de la curva 2 (Fig 34).

- Obtenemos eo consultando la grafica de compresibilidad correspondiente
al estrato y en funcién a los valores de Po.

- Ap sera el valor entre los puntos que forman a la curva 4 y 2 (Fig 34).

- Calculamos Pf = Po - Ap.

- Obtenemos el valor de ef en funcion de Pf encontrado anteriormente.
utilizando nuevamente la grafica de compresibilidad correspondiente al estrato en

estudio.

- Calculamos el valor de AH = (Ae / (1 + eo}) H; tomando H en cm.
- Procedemos a sumar los valores obtenidos en AH para conocer el valor

total que correspondera en este caso a §'ad.

8.- Céalculo de la expansion relativa total.
Una vez que hemos obtenide todos los valores antes calculados,
procedemos a calcular la expansion relativa total:
Sen = (be - 8ae) + (daf - (8'ad - dae))
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CAPITULO IV
APLICACIONES DEL METODO

4.1 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA.

4.1,1 ANTECEDENTES.

Se proyectd la construccion del Club de Banqueros en un predio ubicado en
la calle de 16 de Septiembre, casi esquina con la calle de Bolivar, en la colonia
Centro, perteneciente a la delegacion Cuauhtémoc en el Distrito Federal.

E{ proyecto arquitecténico contempld ia construccidn de un edificio
constituido por dos y medio sotanos y cuatro niveles superiores, con nivel de piso
terminado del sétano inferior variable entre -6 y -7.5 m con respecto al nivel de
banqueta.

El predio de interés colinda al Este con una construccion que data de ia
colonia que en su momento alojaba a un colegio de niflas y mientras se ilevaba a
cabo la construccion de! club de Banqueros se encontraba en remodelacion, al
Sur y al Oeste se tienen edificios antiguas de 4 y 5 niveles respectivamente,
mientras que al Norte se localiza la via piblica.

Con el fin de determinar ¢! tipo de cimentacién mas apropiado para el edificio
proyectado, se llevo a cabo un estudio de mecanica de suelos consistente en
muestreo y exploracién del subsuelo, pruebas de laboratorio y analisis de
resultados.

En este trabajo, se describen los trabajos realizados, se presentan los
resultados obtenidos y se mencionan las recomendaciones para el disefio y
construccion de la altemnativa de cimentacién que se determind mas conveniente.,

4.1.2 EXPLORACION Y MUESTREQ DEL SUELO.

Para conocer las caracteristicas estratigraficas y fisicas del subsuelo en el
sitio de interés, se efectud un sondeo mixto a 35.5 m de profundidad, el cual se
denominé SM-1, se excavaron 3 pozos a cielo abierto a 2.6 m de profundidad, los
cuales fueron dencminados como PCA-1, PCA-2 y PCA-3.



96

El sondeo mixto se efectué combinando ef muestreo inalterado utilizando el
muestreador Shelby, con el muestreo alterado mediante la realizacion de la
prueba de penetracién estandar.

El muestreador Shelby es un tubo de pared delgada, de 10 cm de diametro y
1m de longitud, con el extremo inferior afilado, unido por su parte superior a un
cabezal con una vélvula que permite el alivio de presién durante el hincado y que
se cierra durante la extraccion; el muestreador se hinca a presién hasta unos
80 cm de profundidad, con velocidad constante, dejando una longitud de 20 cm
donde se alojan los azolves gue pudieran tenerse en el fondo de la perforacién.

Por otro lado, la prueba de penetracion estandar consiste en hincar 60 cm el
penetrometro estandar de 3.5 cm de didmetro interior, por medio de golpes que le
son proporcionados por un martinete de 63.5 kg, el cual cae desde una altura de
76 cm; el Indice de resistencia a la penetracion de los materiales atravesados, se
mide contando el nimero de golpes necesarios para avanzar fos 30 cm
intermedios.

En cuanto a los resuitados obtenidos de los pozos a cielo abierto, es
importante mencionar que se inspeccionaron las paredes de los mismos con &l
objeto de determinar su estratigrafia, esto se logré mediante la clasificacion de los
materiales encontrados aplicandoles diversas técnicas de campo,

4.1.3 PRUEBAS DE LABORATORIO.

Todas las muestras obtenidas se clasificaron en forma visual y ai tacto, en
estado hdmedo y seco mediante pruebas del Sistema Unificado de Clasificacion
de Suelos (SUCS), se determind también su contenido natural de agua.

En tos estratos representativos se hicieron limites de consistencia o
granulometria por mallas, dependiendo si se trataba de un suelo cohesivo
friccionante; en ambos casos se obtuvieron la densidad de sélidos (Ss).

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

muestras inalteradas, ensayes de compresion axial no confinada y compresion
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triaxial no consolidada no drenada; se determind el peso volumétrico del material
en estado natural.

Los parametros de compresibilidad del suelo, se obtuvieron por medio de
pruebas de consoclidacion estandar.

En las figura 35 y 36 (columna estratigrafica) se presentan los resultados de
{as pruebas de laboratorio efectuadas en las muestras de los sondeos de tipo
mixto, que incluyen los valores del indice de resistencia a la penetracién estandar
de los depositos atravesados.

Las curvas de compresibilidad obtenidas en las pruebas de consolidacién

unidimensional se muestran en las figuras 37 ala 45 .

414 CARACTERISTICAS ESTRATIGRAFICAS Y FISICAS DEL
SUBSUELO.

El predio de interés se localiza en la zona del lago, segun la regionalizacion
hecha por Marsal y Mazari, en la subzona Lago Centro ll la cual corresponde con
{a antigua traza de la Ciudad, donde la historia de cargas aplicadas en la superficie
ha sido muy variable, o que ha provocado que en esta subzona se encuentren las
siguientes condiciones extremas:

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

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

c) Arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales.

Asi mismo, el intenso bombeo para surtir de agua a la ciudad se refieja en el
aumento general de la resistencia de los estratos de arcilla por efecto de la
consolidacion inducida. De acuerdo a los trabajos de exploracion realizados, en
algunas zonas del sitic de estudio, se detectaron supetficialmente restos de
cimentaciones antiguas hasta una profundidad del orden de los 3.5 m; en otras
areas entre la superficie y 6.4 m se encontrd un relleno artificial de tipo
heterogéneo, en ocasiones mezclado con fragmentos de tabique y pedaceria de
construceién. Subyaciendo a lo anterior en las zonas donde aparecen los restos
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de cimentacion, se detectd ia formacién conocida como costra superficial,
constituida por limos y arcillas arenosas, con contenido de agua medio de 70%,
con un espesor del orden de 4 m. A continuacién y hasta la maxima profundidad
explorada (35.5 m) aparece !a formacion arcillosa superior, constituida por arcilla
bentonitica de diferentes coloraciones, con contenido de agua variable entre 100%
y 400%, de consistencia entre blanda y muy firme. La secuencia estratigrafica
detallada definida en el sondeo mixto realizado es la siguiente:

Profundidad 0.0 m - 6.40 m:

Material de rellenc constituido por fragmentos de tabique y pedaceria de
construccion, con arena limosa, café, con gravas; el contenide de agua varia entre
14 y 52%, con indice de resistencia a la penetracién estandar (IRPE) variable
entre 5 y mas de 50 golpes.

Profundidad 6.40 m - 7.60 m:

Arcilla limosa, gris, poco arenosa, con contenido de agua medio de 65%,
IRPE variable entre 2 y 3 golpes, de consistencia blanda, del gupo CL segin el
SUCS (Sistema Unificado de Clasificacidn de Suelos).

Profundidad 7.60 - 8.20 m:

Arena limosa café, con contenido de agua de 37% IRPE de 25 golpes, de
compacidad media.

Profundidad 8.20 - 9.60 m:

Arcilla limosa, gris verdosa, con contenido de agua medio de 85%, IRPE de
16 golpes, de consistencia firme, del grupo CH de acuerdo al SUCS, con cohesidn
de 7.3 Ton/m? y &ngulo de friccion interna de 8.5°, determinados en compresion
triaxial no consolidada no drenada(TR - UU), con peso volumétrico naturai de 1.43
Ton/m®.

Profundidad 9.6 - 11.00 m:

Arcilla gris verdosa, con contenido de agua medio de 155%, IRPE de 18
golpes, de consistencia firme, del grupo CH segln el SUCS. Con una cohesion de
4.8 Ton/m2 y angulo de friccion intema de 6°, determinados en compresion TR -
UU, con peso volumétrico natural de 1.38 Ton/m®.
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Profundidad 11.00 -15.00 m:

Arcilla gris y café, varios tonos, con contenido de agua variable entre 225 y
330% IRPE descendiendo con la profundidad de 22 a 8 golpes, de consistencia
entre muy firme y firme, del grupo CH de acuerdo al SUCS. Presentando una
resistencia a! esfuerzo cortante variable entre 2.9 y 3.7 Ton/m® obtenida en
compresitén axial no confinada (qu), con peso volumétrico variable enfre 1.20 y
1.23 Ton/m’.

Profundidad 15.00 - 20.00 m:

Arcilla café y gris, varios tonos, con contenido de agua variable entre 170 y
275%, IRPE variable entre 3 y menons de 1 goipe, de consislencia blanda, dei
grupo CH segin el SUCS. Con resistencia al esfuerzo cortante de 2.4 Ton/m®
obtenida en compresion qu, con peso volumétrico natural de 1.26 Ton/m®.

Profundidad 20.00 - 23.20 m:

Arcilla verdosa, con contenido de agua medio de 240%, IRPE descendiendo
con la profundidad de 11 a 3 golpes, de consistencia entre firme y media, dei
grupo CH de acuerdo al SUCS. Con resistencia a! esfuerzo cortante de
2.8 Ton/m? obtenida en compresi6n qu, con peso volumétrico naturat de 1.30
ton/m3.

Profundidad 23.20 - 24.40 m:

Arcilla gris verdosa, con pequefias vetas de arena fina, con contenido de
agua medio de 200%, IRPE variable entre 7 y 8 golpes, de consistencia media.

Profundidad 24.40 - 26.40 m:

Arcilla gris verdosa, con contenido de agua medio de 290%, IRPE de 3
golpes, de consistencia blanda, del grupe CH segin SUCS; con resistencia al
esfuerzo cortante de 2.6 Ton/m?, obtenida en compresién qu, con peso
volumétrico naturai de 1.18 Ton/m®.

Profundidad 26.40 - 30.20 m:

Arcilla gris verdosa, con contenido de agua medio de 140%, IRPE variable
de 2 y 4 golpes, de consistencia blanda, del grupo CH de acuerdo al SUCS; con
resistencia al esfuerzo cortante de 3.6 Ton/m? obtenida en compresién qu, con
peso volumétrico natural de 1.39 Ton/m®.
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Profundidad 30.20 - 35.40 m:

Arcilla gris y café verdosa, con contenido de agua variable entre 170 y 250%,
IRPE entre 1 y 6 golpes, de consistencia entre blanda y media; del grupo CH
segin e! SUCS. Con resistencia al esfuerzo cortante variable entre 2.2 y 4.3
Ton/m?, abtenido en compresidn qu, con peso volumétrico natural entre 1.24 y
1.30 Ton/m®.

Ef nivel freatico se detectd a 2.6 m de profundidad, con respecto al nivel del
terreno en la fecha en la que se realizd la exploracion. De acuerdo a las lecturas
realizadas en una estacién piezométrica cercana al sitio de interés, existian en ese
momento, abatimientos en la presion del agua de 1.9 Ton/m® a 14.4 m de
profundidad, de 4.4 Ton/m? a 21.1 m de profundidad, de 6.8 Ton/m* a 25.5 m de
profundidad y de 21.6 Ton/m? a 34.7 m de profundidad.

El estado de esfuerzos en el agua del subsuelo de ese momento, se
presenta en ia figura 46; debido a que se disponia de informacion acerca de las
condiciones hidraulicas del suelo en el afio de 1975, suponiendo que ia politica de
extraccion de agua sea similar a la ocurrida entre 1975 y 1991, se dibujé en fa
misma figura la probable distribucion piezométrica futura, misma que fue utilizada

para evaluar la expansion relativa total. Explicacion en la figura 46.
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4.1.5. ANALISIS DE LA CIMENTACION.

Considerando las caracteristicas estratigraficas vy fisicas del subsuelo, y las
comrespondientes al proyecto arquitectonico del edificio, en particular el hecho de
que el proyecto cuenta con dos y medio sétanos con nivel de piso terminado
variable entre - 6 y -7.5 m, con respecto al nivel de banqueta, se determiné que la
cimentacion mas adecuada para la estructura era por medio de un cajon estanco
de concreto reforzado, ef cual quedd sobrecompensado, constituido por muros de
contencion, contratrabes y losa de contacto plana, desplantadc a 8 m de
profundidad con respecto al nivel de banqueta; con un area en planta igual a la
cubierta por el edificia, limitando la sobrecompensacion a un valor maximo de 1.5
Ton/m?,

El centro de cargas de la estructura coincidié con el centroide del rea de la
losa de fondo del cajon de cimentacidn, por lo que en caso necesario se podia
aplicar el lastre sin incrementarse la seccién de los elementos estructurales de
manera gue se satisfaciera esta condicidn. El lastre podria ser de arena ocupando
parcial 0 totalmente algunas de las celdas de cimentacidn del cajon.

4.1.5.1 DETERMINACICN DE LA MAGNITUD DE DESCARGA POR
EXCAVACION.

La excavacion que se contemplé para el proyecto, que fuese capaz de alojar
los dos y medio niveles en sotano, produjo en el subsuelo un alivio de presion
dado por la siguiente expresidn:

P=yDf

Donde:

P = Presitn que deja de soportar €l suelo debido a la excavacion en Ton/m?.

v = Peso volumétrico medio de los depdsites de interas igual a 1.6 Ton/m?.

Df = Profundidad de desplante del cajon de cimentacidn.

Las profundidades de piso terminado que presenta el proyecto para el
sotano inferior son -6 y -7.5 m, respecto al nivel de banqueta; considerando que el
cajon en toda el area cubierta por el edificio se desplanté al nivel del sotano
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mas profundo, y que la losa de cimentacion tiene un espesor del orden de 0.5m,
dio como resultado una excavacién de 8m de profundidad para la cual se calculé
una descarga de 12.8 Ton/m?.

La maxima sobrecompensacion que puede admitirse a fin de tener
emersiones aceptables en una estructura y no provocar dafios en las
construcciones vecinas es de 1.5 Ton/m?, por lo que considerando la combinacion
de cargas permanentes (incluyendo el peso de la cimentacion y de los muros
mitan construidos para efectuar de forma segura la excavacion, y en caso de
necesitarse el peso del lastre} més carga viva con intensidad media, la estructura
deberia de tener un peso uniformemente distribuido en el area por ella cubierta de
11.3 Ton/m?.

4.1.5.2. ESTADO LIMITE DE FALLA.

Dado que la cimentacién estaba sobrecompensada, el (nico mecanismo de
falla que deberia de ser revisado es el de flotacion.

Esta revision se efectia verificando la siguiente desigualdad:

2Q Fc > Hyw
A

Donde:

YQ/A = Combinacion de las acciones permanentes y variables con valor
minimo probable, en Ton/m?,

Fc = Factor de carga, adimensional, igual a 0.9

H = Altura maxima estimada entre el nive! freatico y el nivel de desplante.

yw = Peso volumétrico del agua, igual a 1 Ton/m3.

Considerando que el nivel fredtico se encontraba a 2.6 m y el desplante del
cajon a 8 m de profundidad, el segundo miembro de la desigualdad tiene un valor
de 5.4 Ton/m?, por lo que la suma de acciones multiplicada por el factor de carga
deberé ser como minimo este valor.
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4.1.5.3 ESTADO LIMITE DE SERVICIO.

Para la revisién o evaluacion del estado limite de servicio, fue necesario
tomar en cuenta los diferentes movimientos que intervinieron en la cimentacion,
los cuales son los siguientes:

a) Expansiones elasticas.

b} Asentamientos inmediatos.

¢) Expansiones diferidas.

a) Expansiones elasticas.- La evaluacion de las expansiones elasticas que
sufrieron los estratos que se encontraban a partir de los 8 m de profundidad
debido a la descarga por excavacién, se estimé aplicando el criterio de
Steinbrenner y los moédulos de elasticidad en expansion, obtenidos de
comrelacionar las propiedades indice de los materiates de interés, con los de otros
semejantes en los que se han determinado los modulos elasticos por métodos
geosismicos. Segin dicho criterio el desplazamiento vertical bajo la esquina de un
Area rectangular descargada, colocada en la superficie de una capa de espesor D,

esta dado por la siguiente expresion:

HD=qB/E({1-u2)fi+{1-u-2u2}f2)
Donde:
q = Descarga uniforme superficial.
B = Ancho del 4rea descargada.
f1 y f2 = Coeficientes, adimensionales, que dependen de D/B y L/B.
D = Espesor del estrato considerado.
L = Longitud del area descargada.
E = Médulo de efasticidad del suelo.
u = Relacion de Poisson.
Que para un sistema de capas o estratos queda la siguiente expresion:
HD = HD1{E1.u1) + (HD2(E u2) - HD1{E2,u2)) +...+(HOn{En,un) - HDn-1(En,un))
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Considerando un valor del médulo de elasticidad de 1200 Ton/m? entre 8 y
10 m de profundidad, de 750 Ton/m? entre 10 y 16 m de profundidad, de 1000
Ton/m? entre 16 y 20 m de profundidad, de 800 Ton/m2 entre 20 y 27 m de
profundidad , de 1800 Ton/m? entre 27 y 35 m de profundidad y una refacion de
Poisson de 0.5, se obtuvo que para un area de 12.5 m x 35.0 m, con una
excavacion a 8 m de profundidad, las expansiones maximas y minimas serian
respectivamente de 0.1224 my 0.0379 m, {as cuales resultaron admisibles.

Para el calculo de las expansiones, se utilizé en un principio el método de

Steinbrenner, el cual nos arrojé los siguientes resultados:

— 0m
g v
om E=1200 8m
2m 10m
E=750
8m 16 m

(Fg47)



{Fig 48)
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Se propuso la division del terreno en esta forma, ya que seria el

procedimiento mas adecuado para la excavacidn, debido a que de esta manera se

presentarian expansiones por descarga inicial menores, lo que facilitaria a la larga

los trabajos de construccion.

Se utilizé la siguiente férmula para la solucién del anterior planteamiento:
AH=(QBE)x ((1-p2)F1 +(1-p-2u2)F2)

Se procedit a calcular ias expansiones al centro del areade 35 mx 12.5 m:

L=175m B=625m p=05

Profundidad {m} LIB ZIiB F1 E AH Suma
0-2.0 238 0.32 0.02 1200 0.001
0-8.0 2.8 1.28 0.17 750 0.0138
0.012
0-2.0 2.8 0.32 0.02 750 -0.0016
0-12.0 28 1.92 0.28 1000 0.0168
0.0066
0-8.0 2.8 1.28 017 1000 -0.0102
0-19.0 2.8 3.04 038 800 0.029
0.008
0-12.0 2.8 1.92 0.28 800 0.021
0-27.0 2.8 4.32 0.48 1800 0.016
0.003
0-19.0 28 3.04 0.39 1800 0.013
I=0.,0306
Tabla 2)

0.0306 x 4 = 0.1224 m al centro del 4rea previamente mencionada



Calculo de las expansiones elasticas en una esquina del areade 35x12.5m

L=35m B=125m AH={120xF1)YE
Profundidad (m} L/B ZIB F1 E AH Suma
0-20 28 0.16 0.01 1200 0.001
0-80 28 0.64 6.07 750 0.019
0.0094
0-2.0 28 0.16 0.01 750 | -0.0016
0-12.0 2.8 0.96 0.13 000 | 00156
0.0072
0-80 2.8 0.64 0.07 1000 | -0.0084
0-16.0 28 152 0.2 800 0.0345
0.015
0-12.0 28 0.96 013 800 | -0.0195
0-27.0 28 2.16 0.3t 1800 | 0.0206
0.0054
0-19.0 28 152 0.23 1800 | 0.0153
=0.0379
(Tabla 3)
Calculo de las expansiones elasticas al centro del dreade 20 x 15 m
L =10m B=75m AH=(72xF1YE
Profundidad (m) LiB ZiB F1 E AH Suma
0-20 133 0.268 0.02 1200 | 00012
0-8.0 1.33 107 0.14 750 0.013
0.011
0-2.0 1.33 0.266 0.02 750 | -0.0019
0-12.0 1.33 18 0.25 3000 0.018
0.0070
0-8.0 1.33 1.07 0.14 1000 | -0.0101
0-19.0 143 253 0.33 800 0.029
0.0065
0-12.0 1.33 1.6 0.25 800 | -0.0225
0-27.0 133 38 0.39 1800 | 0.0156
0.0024
0-19.0 133 2.53 0.33 1800 | -0.013
£=0.029
(Tabla 4)

0.029 x 4 = 0.116 m al centro del area previamente mencionada

118
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Calculo de las expansiones eldsticas en una esquina del areade 20 x 16 m
L=10m B=15m AH=(144xF1)YE

Profundidad {m) L/B ZIiB F1 E AH Suma

0-2.0 1.33 0.131 0.01 1200 0.0012

0-B.0 1.33 0.533 0.045 750 0.0086
0.0066

0-20 1.33 0.133 0.01 750 -0.0019

0-12.0 1.33 0.8 0.09 1000 0.013
0.0065

0-8.0 1.33 0.533 0.045 1000 | -0.0085

0-19.0 1.33 1.266 0.21 800 2.0378
0.0218

0-120 1.33 0.8 0.09 800 -0.0162

0-27.0 1.33 1.8 0.26 1800 (.0208

0.004

G-190 1.33 1.266 0.21 1800 -0.0168

£=0.039
(Tabia 5)

b) Asentamientos inmediatos.- Se catcularon los asentamientos verticales
inmediatos a la recuperacion eléstica parcial de las expansiones, provocadas por
la excavacién que alojaria al cajon de cimentacién, considerando la aplicacion de
una carga de 11.3 Ton/m? en un 4rea de 20 x 15 m y aplicando el criteric de
Steinbrenner asi como los parémetros mencionados anteriormente en las
expansiones elasticas, obteniendo por recuperacién elastica, hundimientos
maximos y minimos de 10.0 y 3.2 em respectivamente.

¢) Expansiones diferidas.- Se calcularon las expansiones diferidas que
sufriria la estructura considerando una descarga permanente de 1.5 Ton/m?,
respecto al estado de esfuerzos que originalmente presentaban les depdsitos del
subsuelo.

A las expansiones anteriores se les deben sumar las elasticas no
recuperadas cuando se aplica al subsuelo la carga transmitida por la estructura (Ja
presidn de! edificio es menor que la descarga).

Es importante tomar en cuenta los efectos causados a las expansiones
diferidas por la scbrecompensacién en un suelo con hundimiento regional.
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Las cimentaciones sobrecompensadas qué se encuentran en una zona
afectada por abatimientos de presiones piezométricas, adicionalmente a la
expansién que sufren debido a la disminucion de esfuerzos por la
sobrecompensacion, genaran un movimiento relativo (expansion aparente) entre
puntos dentro y fuera del area de influencia de la disminucion de esfuerzos por
descarga. Es decir que el hundimiento regional inducido por los cambios de
esfuerzo provocados por los abatimientos piezométricos resulta menor en fa zona
de influencia de la disminucién de esfuerzos por 1a sobrecompensacién, que fuera
de ella.

La expansion relativa total alcanzada por un punto dentro del &rea cubierta
por el edificio, en el tiempo en que la estructura de los depésitos del subsuelo se
adaptan a la disminucion de esfuerzos debidos a la sobrecompensacion, respecto
a un banco de nivel superficial, se calculd aplicando la siguiente expresion:

dert = Ae + Ada

Que como ya vimos en el capitulo 3.1 de este trabajo, se trata de las

expansiones relativas lotales y también se pueden expresar de la siguiente forma:
Sert = (§e - Sae) + (8af - dad)
Donde;

Sert = Expansion relativa total.

Se = Expansion sin considerar hundimiento regional.

dae = Reduccion de las expansiones al considerar jos abatimientos
piezométricos.

daf = Asentamiento por abatimientos piezométricos en puntos fuera del area
de influencia de la sobrecompensacion.

Sad = Asentamiento por abatimientos piezométricos en puntos dentro del
area de influencia de la sobrecompensacion.

Se determiné que la emersién aparente del edificio a largo plazo respecto a
las calies serla de 16.5 cm. La velocidad de estos movimientos dependia
fundamentalmente de la politica de extraccion de agua que se mantuviera en los

afios posteriores a la construccion de esta estructura.
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4.2 APLICACION DEL METODO (MEMORIA DE CALCULO)
A continuacion, presentaremos los resuftados numéricos obtenidos de los
calculos realizados para oblener la expansion relativa total.

Como primer paso, €s necesario conocer los esfuerzos verticales en el suelo

debidos al peso propio, esto quiere decir que son los esfuerzos efectivos que se
presentan en el terreno antes de hacer cualquier alteracion al mismo.

Calculo de esfuerzos con ia profundidad debidos al peso propio:

Profundida Espesor ym av parclal oV total Presién aov
d (m) {m) {Ton/m?) Tim? Tim? agua T/m* | efectivo
0-6.40 6.40 1.63 10.43 10.43 3.80 6.63

6.40-7.60 1.20 1.50 1.80 12.23 470 7.53
7.60-8.30 0.70 1.78 1.24 13.47 5.60 7.87
8,30-9.60 1.30 1.45 1.88 15.35 6.80 8.55
9.60-15.0 5.40 1.26 6.80 22.15 12.30 9.85
15.0-20.0 5.0 1.28 8.40 28.55 13.50 15.05
20.0-24.0 4.0 1.30 5.20 33.75 15.60 18.15
24.0-26.8 2.80 1.19 3.33 37.08 16.20 2088
26.8-33.0 6.20 1.40 8.68 45.76 13.10 32.66
33.0-35.5 2.50 1.25 3.125 48.88 9.00 39.88
{Tabla 6}

Los resultados de la tabla 6 se encuentran graficados en la figura 49
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Ciélculo del centroide de la figura que representa e! terreno:

Con la informacién que nos proporciond la figura anterior {Fig 50), fue
posible calcular |la disminucion de esfuerzos efeclivos en la cimentacion debidos a
lasobrscompensacion, en el centroide del area. Para hacer estos calculos,
dividimos el terreno en 5 areas diferentes y analizamos bajo éstas los estratos que
pueden ser afectados a causa de la sobrecompensacién. Es importante mencionar
que se utilizo el método de Boussinesq y las graficas de Fadum; para este caso en
particular, tomamos la suma de las tablas de la 7 a la 12 y restamos los valores de
ia Ultima, ya que de lo contrario se estarian considerando dos veces los efectos

18312.5/1175=15.58m

{Fig 50}

15.6 m 1 4.4m
22.4 m
74m
176 m
i
Figura Area{m2) | X(m) | Y(m) | aX(m3) [ a¥ (m3)
35x25 875 1735 12.5 15312.5 | 10937.50
15 x 20 300 10 7.5 3000 9750
1175 183125 20687.5

20687.5/1175=17.60 m

de la descarga en los puntos dentro de ésta parte del drea en cuestion.
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W=15T/m2 Df=80m
Areat76mx 156 m
Profundidad (m) m=x/z n=ylz wo o= WX WO
1 176 15.6 0.25 0.375
5 3.52 3.12 0.247 0.370
10 1.76 1.56 0.218 0.327
15 1.73 1.04 0.198 0.297
20 0.88 0.78 0.152 0.228
25 0.704 0.624 0.126 0.189
30 0.58 0.52 0.093 0.139
35 0.502 0.44 0.076 0.114
{rabla 1)
Area 194 mx17.6 m
Profundidad (m) m=x/z n=yliz | wo O =W X WO
1 19.4 17.6 0.25 0.375
5 3.88 3.52 0.248 0.372
10 1.94 1.76 0.224 0.338
15 1.29 1173 0.212 0.318
20 0.97 0.88 0.167 0.25
25 0.776 0.704 0.136 0.204
30 0.648 0.586 0.109 0.163
35 0.55 0.50 0.09 0.135
{Tabla 8}
Area 224 mx 156 m
Profundidad (m) m=x/z n=y/z | wo G =W X WO
1 224 15.6 0.25 0.375
5 4.48 312 0.247 0.370
10 224 1.56 0.224 0.336
15 1.49 1.04 0.195 0.293
20 1.12 0.78 0.163 0.244
25 0.896 0.624 0.134 0.201
30 0.746 0.62 0.096 0.144
35 0.64 0.44 0.09 0.135

{Tabla 8}



Area 194 mx74m

Profundidad {m) m=x/z n=ylz | wo O = WX WO
1 19.4 7.4 0.25 0.375
5 3.88 1.48 0.232 0.348
10 1.94 0.74 0.174 0.261
15 1.29 0.49 0.125 0.1875

20 0.97 0.37 0.097 0.1455
25 0.776 0.296 0.071 0.1085
30 0.646 0.246 0.054 0.081
35 0.55 0.211 0.043 0.0645
(Tabla 10}
Areadd4mx224m

Profundidad (m) m=x/z n=ylz | wo G =W X WO
1 4.4 22.4 0.25 0.375
5 0.88 4.48 0.196 0.294
10 0.44 2.24 0.122 0.183
15 0.29 1.49 0.086 0.130
20 0.22 1.12 0.061 0.0915
25 0.178 0.896 0.044 0.066
30 0.146 0.746 | 0.035 0.0525
35 0.126 0.64 0.028 0.042

{Tabla 11)
Area 44mx7.4m

Profundidad (m) m=x/z n=ylz | wo 0= WX W0
1 44 7.4 0.25 0.375
5 0.88 1.48 0.181 0.272
10 0.44 0.74 0.093 0.139
15 0.29 0.49 0.056 0.084
20 0.22 0.37 0.034 0.051
25 0.176 0.206 | 0.025 0.0375
30 0.146 0.248 0.017 0.026
35 0.126 0.211 0.013 0.0195

(Tabla 12

Después de haber llevado a cabo las operaciones anteriores, podemos
conocer la disminucion de esfuerzos efectivos totales debidos a la
sobrecompensacién del material, esto si sumamos estrato por estralo fos

resultados obtenidos en las tablas ya presentadas:
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Resultados finzles
Profundidad (m) | o Total (Ton/m?)

1 -1.5
5 -1.482
10 -1.304
15 -1.1415
20 -0.908
25 -0.729
30 -0.553
35 -0.471

Cfabla 13)

Los resuitados obtenidos en 1a tabla 13 se encuentran en la figura 51.

Una vez realizadas las operaciones anteriores, procedimos al célculo de e
(expansi6n sin considerar el hundimiento regional), el cual se basé en las gréficas
representadas con el nimero t(esfuerzos efectivos iniciales) y el numero 2
(esfuerzos efectivos iniciales menos esfuerzos de sobrecompensacion) en la figura
52 Para la obtencion de este valor fue necesario construir la tabla 14, cuyo
procedimiento de célculo fue explicado en el capitulo anterior.

Ya que contdbamos con la informacién correspondiente a las expansiones
sin considerar el hundimiento regional, fue necesario conocer ¢l valor de la
reduccidn de las expansiones al considerar el abatimiento piezométrico que se
representa con Sae; estos calculos pueden ser consultados en ta tabla 15, los
cuales fueron obtenidos en base a los esfuerzos que existen entre las curvas 2 -
4(esfuerzos iniciales menos sobrecompensacion mas abatimiento) y 2 - 1, (fig 52);
recordemos que el valor que representa a la varacién de presiones, se obtiene
directamente de ia grafica, ya que la distancia que existe entre las rectas antes
mencionadas corresponden a los valores gue daran variaciéon a los esfuerzos
efectivos en el suelo.

En esta parte del andlisis, es importante mencionar que, debido a que
estamos considerando el abatimiento piezométrico en el subsuelo, existe un punto
que en el capitulo 3 flamalos “ 1 “, el cual representa la “frontera” entre la parte del
suelo en que existen variaciones debidas al abatimiento piezométrico y aquelias
en las que no influye este fendmeno, dandonos como resultado el valor de los
osfuerzos efectivos iniciales en ese punto; para el caso gque analizamos, este
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punto de “equilibric” se presenté a 22 m de profundidad, representando
aproximadamente un valor del esfuerzo efectivo igual a 16.8 T/m2.

Por otro lado y apegados al método en cuestion, fue necesario conocer los
valores de &af, ( asentamientos por abatimiento en puntos fuera dei area de
influencia de la cimentacion); los cuales se basan en {a construceion de la curva 3
(esfuerzos iniciales mas abatimientos), que nos dieron ia pauta para cafcular las
diferencias de presiones entre esta recta y nimero 1; siendo estos valores que las
separan, los que nos permitieron conocer los asentamientos , los cuales pueden
sar consultados en la tabla 16.

Para el calculo de 8'ad ( asentamiento par abatimiento sin corregir, en puntos
dentro del 4rea de influencia), fue necesaria la creacidn de la grafica mostrada en
la figura 53, la cual nos muestra las diferencias de presiones que existen entre las
curvas 2 y 4, en este caso de principio & fin de las mismas. Los resuitados pueden
ser estudiados en la tabla 17.
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Una vez que hemos obtenido todos los valores antes calculados,
procedemos a obtener la expansion relativa total, utilizando la siguiente férmula:
den = {Se - bae) + (Baf - {5'ad - bae))
que al hacer as sustitucién de ios valores correspondientes, obtenemos:
Sen = (16.06 - 15.37) + (20.05- ( 19.02 - 15.37)}=17.09 cm
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Una vez que hemos obtenido todos los valores antes calculados,
procedemos a obtener la expansion relativa total, utilizando la siguiente formula:
Sen = (5e - Sae) + (af - (§'ad - Sae))
que al hacer las sustitucion de los valores correspondientes, obtenemos:
Sert = (16.06 - 15.37) +(20.05- ( 19.02 - 15.37))=17.09 cm
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CONCLUSIONES

Desde el punto de vista de la Mecanica de Suelos, y después de haber
lievado a cabo la investigacién correspondiente y de haber aplicado los
conocimientos adquiridos con respecto al método en cuestion, podemos concluir lo
siguiente:

Si una cimentacién sobrecompensada se ve afectada por un abatimiento de
presiones piezométricas, se genera un movimiento relativo entre puntos dantro y
fuera del &rea de influencia de la cimentacién (lo que da el efecto de una aparente
expansién). Esto se debe a que los esfuerzes de compresion producidos por el
abatimiento se desarrollan en la siguiente forma:

a) En los puntos fuera del area: en la parte correspondiente a la rama virgen
de la curva de compresibilidad.

b) En los puntos dentro del 4rea: en la rama de recompresion que
corresponde a los valores de la descarga y en la rama virgen.

La diferencia entre los asentamientos que se pueden presentar entre los
puntos dentro y fuera del drea de la cimentacion, es €l movimiento relativo.

Debido a este movimiento es que se presentan las expansiones en una
cimentacion sobrecompensada, siendo estas diferentes dependiendo de que el
suelo tenga o no hundimiento regional.

Existen tres factores principales que estan estrechamente ligados a este
maovimiento relativo:

1. La magnitud de la descarga.

2. La magnitud y profundidad hasta la cual actta el abatimineto
piezométrico.

3. La compresibilidad de los estratos.

En la medida an que estos factores son importantes, en esa misma medida
lo sera el movimiento relativo.

La diferencia en expansiones en un suelo con o sin hundimiento regional se
debe principalmente a la contribucion del t&rmino U% (3af + 3ad), que equivale a

la diferencia entre los asentamientos en puntos fuera y deniro del area de
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influencia por el abatimiento, consecuencia de la diferencia en el estado de
esfuerzos fuera y dentro de esta area, por lo que es prudente apuntar, que una
forma cualitativa de saber qué tan grande va a ser esta contribucion , es saber qué
tan diferente es un estado del otro.

Es importante mencionar que si los efectos de una excavacion no se
manifiestan por debajo de donde empieza a presentarse el abatimiento del nivel
de aguas freaticas, el comportamiento relativo de la estructura con respecto a
puntos fuera del area de influencia, sera el mismo que si no hubiera hundimiento
regional.

Por otro lado, no obstante que se tienen registrios muy antiguos sobre los
niveles de agua fredtica, el suelo de la Ciudad de México ha sido allerado
gradualmente en la medida en que se ha extraido el agua que en el se aloja, por lo
que recomendamos la reglamentacion y regularizacion del bombeo de los
acuiferos en la zona metropolitana ya que, como se presenta en este trabajo, uno
de ios resultados de la extraccion desmedida de agua conlleva a la presencia del
fenomeno llamado hundimiento regional, que como es sabido, serd factor
determinante en el comportamiento de ias estructuras que en esta zona se
encuentran.

En base a lo anterior, debemos recalcar que la extraccién del agua afecta
directamente a la estructura misma del suelo, alterando asi su comportamiento, ya
que al extraer e! liquido de sus particulas los esfuerzos que antes el agua
soportaba pasan a ser soportados por la parte solida del mismo, lo que
técnicamente quiere decir que al disminuir los esfuerzos neutrales en el suelo,
aumentaran proporcionalmente los esfusrzos efectivos en el mismo.

Los problemas causados por el bombeo de agua scbre todo en la zona del
centro de la Ciudad de México, son realmente importantes, ya que al presentarse
asentamientos, por o general se ven afectadas estructuras atedafias al sitio donde
de! bombeo, por lo que seria importante, en cierto grado, realimentar estas zonas
con la cantidad de agua necesaria como para evitar una consolidacion del suelo
en el area y de esta manera no afectar las estructuras contiguas.
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Muchas veces, al hacer una excavacién para llevar a cabo la cimentacion de
una estructura, no tomamos en cuenta las posibles expansiones del suelo que se
pueden presentar debido a la descarga; estas si deben de ser consideradas, ya
que las estructuras después de cierto tiempo, a simple vista, parece gue emergen
del suelo, lo que estéticamente no es muy adecuado, ademas de que si la
estructura en cuestidn esta rodeada por construccionaes de menor tamafio, pueden
inclusive ser dafiadas estructuralmente, llevandolas posiblemente al colapso.

Como {ltimo punto, creemos que la realizacion de esta investigacion puede
ser de gran importancia, ya que difunde la existencia de un método para el calculo
de expansiones a largo plazo en cimentaciones sobrecompensadas en suelos con
hundimiento regional, lo que nos permite aplicar un criterio ya antes desarroliado
por el Instituto de Ingenieria, pero que no ha sido masivamente publicado.
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