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PROLOGO
La Tesis que se presenta a continuacién y que se titula “ Comportamiento de la arciila del Valle de
México ” tiene la finalidad de presentar un panorama muy amplio del comportamiento desde el punto
de vista de la mecanica de suelos de uno de los suelos mas conflictivos, tanto en condiciones estaticas
como en condiciones dinamicas, siendo ademas un sitio de alto riesgo sismico ya que las condiciones
locales de ese lugar amplifican las ondas sismicas; la importancia de conocer el comportamiento de este
suelo radica en que sobre €l descansan gran cantidad de estructuras que forman parte de una de las

ciudades mas grandes del mundo, en la cual existe una infraestructura econdmica, social, politica y
cultural basica para el desarrolto de México. co

El contenido de esta Tesis abarca un estudio detallado de las propiedades estaticas y dinamicas de la
arcilla del Valle de México, las caracteristicas geologicas de los depositos lacustres, los métodos de
exploracién y muestreo, y las pruebas estaticas y dinamicas necesarias para conocer el comportamiento
de los suelos bajo ciertas condiciones de carga; también se propone un método para calcular las
expansiones y los asentamientos en la arcilla del Valle de México, y dicho método se compara con los
métodos que en la actualidad se utilizan para calcular las deformaciones en el suelo; ademas se estudian
las ondas sismicas y su relacidon con e! comportamiento de las cimentaciones en el Valle de México y el
disefio sismico de las cimentaciones en el Distrito Federal, adicionalmente se incluyen las experiencias
adquiridas durante las construccion del sistema de transporte colectivo { Metro ) de la Ciudad de
Meéxico.

A continuacion se describe brevemente el contenido de los ocho capitulos que comprende esta Tesis.

En el primer capitulo se hace una breve resefia historica de la evolucidn de la mecanica de suelos en la
Ciudad de México, y se mencionan de los problemas relacionados con la consolidacion de la arcilla
ocasionada por la sobreexplotacion de los acuiferos, asi como la forma en la que estos asentamientos
han afectado a las estructuras, también se describe la respuesta que han tenido las estructuras
cimentadas con diversos sistemas estructurales durante los eventos sismicos mas importantes, las zonas
mas afectadas y las consecuentes modificaciones que ha tenido el Reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal.

El segundo capitulo describe las caracteristicas geologicas y geotécnicas mas importantes del Valle de

México, los procesos que dieron lugar a los diferentes tipos de suelos y sus caracteristicas mas
importantes, ademas de la zonificacién geotécnica que considera el Reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal.

El tercer capitulo esta enfocado a los estudios geofisicos que se realizaron en el Valle de México a raiz
de los sismos de 1985 que evidenciaron el problematico comportamiento de las estructuras cimentadas
en la zona de transicion y ain mas en la zona del lago; 1a finalidad de estos estudios fue conocer en
forma aproximada los suelos y rocas comprendidos en los primeros 500m de profundidad.

En lo que respecta al cuarto capitulo, este abarca los métodos de exploracion para conocer las
caracteristicas particulares de los estratos de suelo en un sitio determinado, asi como las técnicas para la
obtencion de muestras necesanas para su posterior estudio en el laboratorio.
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El capitulo cinco describe las pruebas estaticas que se realizan en el laboratorio para conocer la
respuesta del suelo ante cargas estaticas, ademas de las diversas pruebas dinimicas de laboratorio en
las que se realizan ciclos de carga y descarga y se obtienen las correspondiente deformaciones;
adicionalmente se describen las pruebas dinamicas de campo en las que se obtienen las velocidades de
las ondas que se propagan en suelo, y que sirven para obtener algunas de sus propiedades dinamicas
como los modulos dindmicos Ey G

El sexto capitulo de la tesis propone un nuevo método que permite calcular las deformaciones en los
suelos, y que particularmente se aplica a la arcilla del Valle de México para conocer las deformaciones
instantaneas y diferidas; este método utiliza la curva esfuerzo-deformacion obtenida de pruebas
triaxiales estaticas, y sus parametros han sido ajustados con mediciones reales de expansiones del suelo
durante las excavaciones y con los asentamientos registrados en estructuras cimentadas en la arcilla del
Valle de México; ademas se incluyen los resultados de los movimiento del terreno que se calcularon
con el método no lineal y se compararon con los valores obtenidos con los métodos convencionales,
| demostrandose asi la validez del método.

——— T = el P U S

El capitulo siete describe los mecanismos que originan los temblores, su clasificacion y el
comportamiento dinamico de la arcilla de 1a Ciudad de México, asi como respuesta que presentaron las
estructuras durante los eventos sismicos de 1985, y el andlisis y disefio sismico_de_las_cimentaciones

segun el actual Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal.

El ultimo capitulo menciona los procedimientos constructivos de las excavaciones realizadas en la
arcilia del Valle de México, asi como las experiencias que se han obtemido con la construccion de
Metro, y los métodos y equipos empleados en las excavaciones necesarias para la construccién de pilas
y el hincado de pilotes en la zona lacustre.
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Titulo de la Tesis : Comportamiento de Ia arcilla del Valle de México,
Capitulo I Evolucién de la Mecanica de Suelos en la Ciudad de México.

Introduccion

En la época prehispénica se utilizaron cimentaciones a base de estancones, los cuales tenian fa funcion
de compactar y estabilizar los suelos del fondo del lago, un ejemplo de esto se pudo encontrar en
Santiago Tlatelolco donde las primeras pirdmides fueron cimentadas por medio de estancones de 10 a
15 cm de diametro y hasta 4 m de longitud; en la actualidad su desplante se encuentra
aproximadamente a 16 m de profundidad con respecto a la superficie del terreno. También se
utilizaron las chinampas y rellenos con el fin de que los antiguos pobladores del Valle de México
pudieran tener espacios adecuados para su vivir y poder realizar sus actividades.

Posteriormente, en e siglo XEX se utilizaron algunos tipos de cimientos para las construcciones, como

es el caso los emparrillados de madera, los cuales se componen de un sistema de piezas llamadas
largueros cruzados en 4angulos rectos y ensamblados unos con otros de diversas maneras; los
rectangulos o cuadrados que estos maderos forman, algunas veces se rellenaban con beton y en otras
ocasiones se utilizaba la misma tierra de la excavacion bien apisonada, pero cuando se presentaba este
ultimo caso, se colocaba armiba de este sistema una plataforma hecha con tablones que se clavan o
atornillan contra los largueros; algunos edificios apoyados sobre este sistema aun hoy en dia se
encuentran se encueniran en pie, a pesar de que tienen mas de tres siglos de antigiiedad.

Otro sistema muy empleado consistid en cimientos de piedra dura, pedaceria de ladrillo y mezcla
terciada; este sistema originalmente de don Javier Cavallani, fue modificado por razones de economia y
adaptado por los constructores mexicanos, y consistia en abrir una cepa con una profundidad regular
segun el criterio del constructor, la cual por las caracteristicas del suelo lacustre del Valle de México se
llenaba de agua, posteriormente se trataba de trabajar en seco desalojando esta agua por medio de
bombas o con cubetas, en ese momento se empezaba el relleno por medio de capas sucesivas de mezcla
hidraulica, o terciada ( que en ese entonces era la mas usual ) y pedaceria de ladnillo o piedra dura de
medianas dimensiones, cada capa se apisonaba fuertemente y sobre este relleno se colocaba el enrase
que generalmente consistia en una losa asentada sobre un lecho de mamposteria de piedra mas grande.

La mezcla terciada se compone de cal, arena y barro en las siguientes proporciones; cal 125 kg que
aproximadamente equivale en volumen a 149 milésimos de metro cibico, un metro cubico de arena y
un metro ciabico de barro.

Este modo de cimentar usando mezcla terciada y pedaceria de tabique fue muy satisfactorio, ya que al
poco tiempo de construrdos los cimientos estos se endurecen y forman una pieza compacta y resistente;
hace cuarenta afios que se emplea este sistema en México, y casi todos los edificios particulares
pequeiios construidos desde entonces a la fecha con raras excepctones descansan sobre cimientos de
esta naturaleza.

El buen estado en el que se encuentran estos edificios y los pequeitos asentamuentos diferenciales que
han tenido, indican la bondad de este método de cimentar que se recomienda tanto por su rapidez y
economia como por estar fundado por buenos principios.
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Por otro lado, se sabe que antes de 1940 el conocimiento de la composicion y las propiedades del
subsuelo en la zona urbanizada del Valle de México era fragmentario y empirico.

Con el fin de resolver problemas especificos y aportar la informacion necesaria para verificar la teoria
del hundimiento que desarroll6 Nabor Carrillo en 1948 , se realizaron trabajos de exploracién y de
laboratonio, que paulatinamente permitieron conocer con buena precision la estratigrafia y propiedades
mecanicas del subsuelo en la zona centro de la Ciudad de México hasta profundidades de 50 a 100 m
bajo el nivel del terreno.

Con esta informacion fue posible elaborar en 1952 la zonificacién geotécnica del drea urbana; en este
mapa se encuentran localizadas 3 zonas, de acuerdo a sus caracteristicas y propaedades megcanicas del
suelo.

La zona I o zona de lomas. Denomnada asi por su altitud relativa, esta constituida por rocas
___basélticas y andesiticas de las serranias que limitan la cuenca del Valle de México en sus extremos

Norte y y Poniente, asi como los derrames provenientes del Xitle al SSW que se caracterizan por por suelos
con alta resistencia al cortante y baja compresibilidad.

La zona Il o zona de transicion. Que es la transiciOn entre la zona de lomas y la zona del lago, en la
qQue se presentan gravas, arenas y tobas con intercalaciones de capas de arcilla volcanica muy
compresible en espesores variables; esto es, se intercalaron estratos arcillosos de ambiente lacustre con
suelos gruesos de origen aluvial.

La zona Ill o zona del lago. La cual fue denominada asi por ocupar topograficamente la parte mas
baja de la cuenca, cuyo minimo corresponde al lago de Texcoco, en esta zona se encuentran los suelos
de menor resistencia, debido a que esta formada por capas arcillosas saturadas y muy compresibles, y
solo hasta una profundidad promedio de 33 m se encuentra la primera capa dura constituida por suelos
limo-arenosos compactos y rigidos que tienen un espesor promedio de 3 m , méas abajo se encuentra la
segunda capa de arcilla, y a una profundidad promedio de 45 m se encuentran los depositos profundos
formados principalmente por arenas y gravas con mtercalaciones de limos y arcillas arenosas.

Por otra parte, en lo que respecta a los sismos, el que se presenté el 28 de Julio de 1957 en la Ciudad
de México, reveld que la relacion entre los dafios en las construcciones y la composicion del subsuelo
eran de gran importancia.

La actualizacion geotécnica de 1970 con datos de sondeos efectuados después del sismo de 1957
perfecciond la informacién acerca de la zonificacion geotécnica del Valle de México, comprobandose
que los daiios registrados durante el temblor de 1979 y después durante el terremoto de Septiembre de
1985 se ajustaban a la zonificacion geotécnica establecida en 1970 ; esta a su vez se amplio a terrenos
urbanizados al Sur y Oriente del Valle de México.

El éiguiente mapa muestra la primera zonificacién geotécnica de la Valle de México realizada en 1952,
el cual aparecia en el Reglamento de las Construcciones para el Distrito Federal de aquella época.
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Figura I-1 Zonificacion estratigrdfica de la Ciudad y parte del Valle de México.( 1952 )

La arcilla del Valle de México ha sido estudiada ampliamente con el fin de proporcionar la informacion
necesana para el disefio y construccion de diversas obras de Ingenieria en la zona del lago.
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En lo que respecta al contenido de agua natural “ w; ” de los materiales arcillosos del subsuelo, este
varia entre 50 y 500 % , y sin embargo no tiene la consistencia de un lodo; al tacto exhibe una reacciéon
elastica y resistencia a la compresion relativamente baja.

Zorc dei logo, virgen ZJone G4 Do, olferads  Zona detransiclon
wi % w.% v, %

!r

[ 1] m.l'ﬂ"

Frofundidad ,

4

(A 2L} MELLEN)
A wovia
[EE) ume
AREWA
Golts) camia

w; = Contanido de ofua notural

Figura I-2 Perfiles estratigrdficos del area urbana ( 1939 )

También se han obtenido correlaciones entre los valores del contenido de agua w; con los valores del
limite liqguido LL y del indice plastico IP ; y también las correlaciones estadisticas entre las
resistencias a la compresion natural qu y la resistencia a la compresion remoldeada qur con el
contenido de agua w; de especimenes de arcilla muestreados y después remoldeados; en estas ultimas
graficas se puede apreciar que el cociente de los valores q, / ¢, es del orden de 8 para valores entre
100 y 500% del contenido de agua o humedad w;, esto es, la resistencia decrece notablemente con el
amasado.

pagina 4



Capitulo I

Limite 650
Liquido
en%

500

250

Figura I-3 Curvas de regresion estadistica del Limite Liquido e Indice Plastico
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Figura I-4 Curvas de regresion estadistica de las resistencias a la compresion simple, nawral (g, )
y remoldeada ( q.. ) en funcion del contenido de agua ( w; ) de suelos lacustres del Valle de México

(1959 )

Otros datos de interés relacionados con la compresibilidad de dos muestras arcilla obtenidas del
subsuelo de la Ciudad de México a 475 m y 7.05 m, con contenidos de agua del 550% y 391%
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respectivamente, se comparan con otras muestras de arcilla obtenidas en Chicago, Boston, Guaymas
( México ) y Limo de Newfoundland.

Los resultados que se muestran a continuacion se obtuvieron con pruebas de consolidacién
unidimensional ( prueba estandar )
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Figura I-5 Comparacion de la compresibilidad de diferentes arcillas

Las diferencias entre la compresibilidad de las muestras de arcilla de la Ciudad de México y las otras
es muy notable, siendo el contenido de agua el parametro mas caracteristico de los mateniales lacustres
del Valle de México.
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Para complementar la informacion de la estratigrafica en la zona donde predominan los materiales
arcillosos se presenta la siguiente tabla.

Tabla I-1 Valores medios de las propiedades mecdnicas de las arcillas de la Ciudad de México
(1959)

Propiedades Manto superficial. Formacién Capa dura. Formacion
arcillosa superior. arcitlosa inferior.
Contenido de agua
natural % 91.7 281.2 64.0 191.8
Limite liqmdo % 100.6 289.1 69.5 2129
Limite plastico % 52.5 85.3 43.5 68.8
Densidad de
solidos. 2.51 2.42 2.48 241
Relacion de vacios ,
tnicial. 2.59 6.90 1.76 4.74
Resistencia a la
compresion en 0.89 0.73 1.34 1.56
kg/em®

Hundimientos del terreno.

Roberto Gayol en 1925 comunica a la Asociacion de Ingenieros y Arquitectos que la Ciudad de
México se hunde, y atribuye este fenémeno al abatimiento del nivel freatico provocado por la red de
colectores que no garantizaban una buena impermeabilizacion, construidos a pnincipios de siglo para
drenar aguas servidas y de lluvia.

Las deficiencias de agua potable durante los afios treinta promovieron la explotacion de los acuiferos
del suelo mediante bombeo, ajustando la ubicacion de pozos y redes de distribucion al desarrollo de 1a
urbe.

El sistema de agua potable que fue habilitado en 1910 tenia como fuente principal los manantiales de
Xochimilco, pero gran numero de residencias extraian agua del subsuelo mediante pozos.

Al incrementarse el bombeo, paralelamente al crecimiento demografico del Distrito Federal, se observo
que en edificios y obras municipales se presentaban hundimientos diferenciales, los cuales se
acentuaron notonamente en la década de los cuarenta.
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Figura I-6 Pozos en operacion del Departamento del Distrito Federal e incremento de la poblacion,
durante el periodo de 1929 a 1958.

La reconstruccion del hundimiento de la Ciudad de México con base en datos historicos, mvelaciones
efectuadas al principio de este siglo para disefiar la red de agua potable y la de alcantarillado, y las
mediciones efectuadas de 1937 a 1980 , revelan la magnitud de la evolucion del fenomeno desde 1900
tal como se tlustra a continuacion.
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Figura I-7 Hundimientos del Colector Central de 1901 a 1952.
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Figura I-8 Hundimientos vs tiempo en la Catedral, Palacio de
Mineria y Alameda Central duranie el presente siglo.

Con base en la informacion historica descrita anteriormente y las nivelaciones efectuadas en los afios
cuarenta, Nabor Carrillo infiere que la causa principal del hundimiento de la zona urbana de la Ciudad
de México es causado por el abatimiento de la presion hidradlica en los acuiferos del subsuelo,
ocasionado por el bombeo; y con la teoria de consolidacion de Terzaghi en 1925, predice las
modalidades del fenébmeno.

Los estudios de mecanica de suelos, las mediciones piezométricas y las nivelaciones del terreno
efectuadas en gran parte de la ciudad, permitieron constatar que la principal causa del hundimiento era
la pérdida de presion en los acuiferos del subsuelo.

Por este motivo el gobierno del Distrito Federal decreta la veda de explotaciones futuras de agua, con
lo cual en 1954 comienza a disminuir la velocidad del hundimiento de 30 cm/afio a 5 cm/afio; este
decreto se modifica en 1965 recomendandose la clausura de pozos municipales de agua cercanos a las
lineas del Sistema de Transporte Colectivo ( Metro ), con el fin de evitar la desnivelacion de las vias por
asentamnientos diferenciales, mientras que para mantener la aportacién de agua explotada del subsuelo (
aproximadamente de 6.0 m’/s ), se autorizé perforar pozos en las zonas menos pobladas hacia el
Sur-Este del Distrito Federal.
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Asentamiento de edificios en la zona del lago.

Una de las edificaciones prehispanicas que hoy en dia se puede apreciar es el Templo Mayor, ubicado
en la zona centro de la Ciudad de México; esta edificacion ha sufrido uno de los mayores asentamientos
registrados en cimientos en la zona del ago, se puede observar a simple vista el gran asentamiento, asi
como la notable inclinacion de la piramide construida en la segunda etapa.

El Templo Mayor se construyd en seis etapas, alcanzando en la sexta etapa una altura total de 36 m, la
presién que transmite al subsuelo es del orden de 44.7 ton/m. Segin Mazari, previo a la edificacion de
la piramide se construy6 un relleno sobre el lago de 11.6 m de espesor, de los cuales 5 m sobresalian
de este y los restantes 6.6 m quedaron dentro del lago, al sitio formado por este relleno se le denomind
la Isla de los Pervos.

El hundimiento total que sufrié el Templo Mayor fue del orden de 5.6 m, y debido a la asimetria que
las piramides tenian con un mayor peso del lado Qeste por ia presencia de las escaleras, se puede
observar la inclinacion de la estructura hacia ese lado; estas deformaciones no se deben a una falla por
capacidad de carga o por que la estructura se halla construido con esa inclinacién, sino que son
consecuencia de la consolidacion de la arcilla sobre la que esta cimentada dicha edificacion.

La Catedral y el Sagrario Metropolitanos es otro edificic que ha sufrido fuertes asentamientos
diferenciales. La construccion de la Catedral comenzé en 1573 fungiendo como responsable de dicho
trabajo el alarife mayor Claudio de Arciniegas; esta construccion esta constituida por una reticula de
estancones de madera de 20 a 25 cm de diametro y de 2.2 a 3.2 m de longitud, espaciados a cada 60
cm , y con un firme de mortero de cal y arena de 30 cm de espesor. Este firme recibi6 a los a los pilotes
y constituyé la transicidn del pedraplén que se utiliz para distnbuir las cargas, cuyo espesor varia entre
0.9 y 2.0 m de espesor formado de cal y arena con roca basaltica con algo de tezontle; en é! se apoyan
las contratrabes de mamposteria de 3.6 m de peralie y 2 m de ancho que reciben los muros, y en sus
cruceros a Jas columnas, mientras que los espacios limitados entre ellas se rellenaron con tierra.

En 1749 el maestro mayor Lorenzo Rodriguez inicié la construccion det Sagrano, aprovechando la
franja del pedraplén y estancones de la nave de la Catedral que no se lleg6d a construir. Este recinto se
completd de manera similar, con estancones de 10 cm de didmetro y longitud de 1.8 a 2.0m, la
calidad de pedraplén es infertor al de la Catedral. De acuerdo con los gravados de esa época, ahi se
encontraba una construccién de dos pisos que fue demolida

En lo que respecta a los hundimientos, en Octubre de 1907 el asentamiento diferencial maximo era del
orden de 1.5 m , lo cual indica la gravedad del problema.

El Palacio de Bellas Artes es otro edificio construido en la zona del lago que ha sufrido en gran medida
las deformaciones ocasionadas por la alta compresibilidad de la arcilla totalmente saturada de la Ciudad
de México; se comenzo a construir a principios de este siglo, este edificio es extremadamente pesado,
su peso total es de 87,454 ton; descontando la descarga por excavacion, resulta una presion excedente
de 7.35 ton/m’. Se excavé a una profundidad media de 3.5 m para alojar una losa de cimentacion que
por si sola pesa 42,900 ton y que cubre una superficie de 7,450 m’ ; se presentaron fuertes
asentamientos y una marcada tendencia a inclinarse hacia el Sur-Oeste cuando se montaba la estructura
de acero, debido a estos movimientos, no se ultimaron los detalles arquitectonicos hasta 1938,
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Nivelaciones periédicas desde 1905 permitieron determinar que el asentamiento maximo 44 meses
después fue de mis de 2.2 m; por este motivo la construccion se suspendié por mas de una década,
cuando la carga era aproximadamente del 70% del peso total de la estructura, y por esta razon se tienen
dos procesos de consolidacion sucesivos ( Marsal y Mazari 1959).

Ademas es interesante agregar que el arquitecto italtano Adamo Boan calculd correctamente los
esfuerzos en el subsuelo con la teoria de Boussinesq, sin embargo fallé en la eleccion de los parametros
de compresibilidad, ya que consider6 el comportamiento de los edificios pesados dentro de la traza de
la ciudad ( arcilla preconsolidada ) y desafortunadamente los parémetros que usd no eran los
adecuados, por lo que fue la causa del hundimiento tan fuerte ( arcilla normalmente consolidada )

Por otro lado, los asentamientos de los edificios resultaban tolerables siempre que las solicitaciones de
este no excedieran la carga de preconsolidacion de los estratos compresibles del subsuelo; en el caso
contrario el inmueble podia sufnir hundimientos del orden de un metro o mayores, con una gran
__probabilidad de desplomarse debido diferencias en la estratigrafia o a excentnc:dades en las  cargas que

. Sy — . J—

se transrmten al subsuelo. =

En la siguiente figura se muestra la evolucion de los hundimientos de diversas estructuras localizadas
en la zona del lago.
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Figura I-9 Asentamiento de dos edificios vecinos, uno
parcialmente compensado y el otro sobrecompensado.
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Estas mediciones son reales y varian un poco con respecto a las pruebas de laboratorio y calculos
tedricos, debido a que los asentamientos son funcidn de la estratigrafia del subsuelo y de las
condiciones de permeabilidad y continuidad horizontal de cada uno de estos estratos.

Ya que durante los cilculos se hacen hipdtesis simplistas de drenaje, y a pesar de que se utilizan
pruebas de laboratorio, los hundimientos registrados en la realidad resultan presentarse en un tiempo
menor que el que se predijo.

Por otra parte los cambios en las magnitudes y distribucion de las cargas de diseiio durante la
construcciéon y operacion del inmueble sin modificacion previa de la cimentacion, pueden provocar
asentamientos excesivos no previstos, y en el peor de los casos la falla del suelo, tal como se pudo
constatar durante el terremoto de Septiembre de 1985 cuando la falla de las cimentaciones fue
provocada en a.lgunos casos por modificaciones de este tipo. .

Aun suponiendo que los calculos y ensayes de faboratorio fueran correctos, seria necesario justificar
los asentamientos producidos por la deformacion plastica o consolidacion secundaria de las arcillas, que
en el caso de los materiales blandos del lago de Texcoco es un fenémeno de magnitud considerable.

Proyecto Texcoco.

El hundimiento del terreno provoco serios dislocamientos al sistema de drenaje de la Ciudad de
Meéxico, que sumado a los efectos del acelerado- crecimiento del area urbana fueron la causa de
inundaciones durante la temporada de lluvias a partir de 1948 en diversas zonas del Distrito Federal.

Se tuvo que recurrir al bombeo y a la construccion de tanques de regulacion para mitigar el impacto de
escurrimientos que excedian la capacidad de la red de alcantantiado, el Colector Central y del propio
Gran Canal del Desagiie disefiado a principios de siglo y previsto para 30 aiios.

En 1965 Nabor Carrillo concibe un plan para aliviar esta situacion y retener las aguas superficiales
dentro del Valle de México, a fin de usarlas para riego con un tratamiento de estas, e intercambiarlas
por agua natural procedente de acuiferos localizados en la zona oriente cerca de la Ciudad de Texcoco.

Este plan proponia la formacion de receptaculos en el fondo del antiguo lago de Texcoco y la
rehabilitacion del medio ambiente en esta zona.

Los estudios relativos al subsuelo que se llevaron a cabo con la colaboracién de A. Casagrande para
demostrar la factibilidad del proyecto constituyeron una valiosa aportacion sobre la distribucion y
propiedades mecanicas del suelo.

Con el objeto de investigar la estratigrafia de la zona centro del lago de Texcoco, y de conocer el
potencial y calidad del agua en los acuiferos profundos, se petforé el sondeo PP-1 con extraccion de
muestras de suelo hasta una profundidad de 2065 m , esto es, hasta unos 200 m sobre el nivel medio
del mar.

En ‘el siguiente mapa se muestra la localizacion de este sondeo de exploracion geotécnica, asi como de
otros sondeos geotécnicos, y las lineas de prospeccion geofisica.
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Figura I-10 Proyecto Texcoco. Plano de localizacion de los estudios.

Con base en las exploraciones mencionadas se concluyd que el Valle de México es una gran depresién
formada por plegamientos y fallas, que fueron cubiertos por materiales volcanicos y aluviales,
separados a ciertas elevaciones por derrames de lava emitidos durante el {(itimo millén de afios.

El sondeo PP-1 penetro en depositos de anthidrita y capas de conglomerado que se identificaron como
pertenecientes a la forrmacion Balsas.

El bombeo en las lavas revelé que el agua es de origen pluvial y tiene un contenido de sales disueltas
que varia de 1700 a 2800 ppm. Los rendimientos especificos estuvieron comprendidos de 1.8 a -
10.4 I/s/m , los abatimientos del nivel estitico de 12 a 40m ,y los caudales de 10 a 1501/s en
pruebas convencionales de bombeo. Esta mformacion demostrd que el potencial hidraulico a
profundidades mayores de 300 m es limitado y la explotacion es costosa.
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Las condiciones de los acuiferos someros ( 6 a 60 m bajo la superficie ) es mas desfavorable por
tratarse de aguas que tienen contenidos de sales disueltas hasta de 54000 ppm ( principalmente de
carbonato, bicarbonato y cloruro de sodio ). Este hecho debe tomarse en cuenta para determinar las
propiedades que requieren secado del suelo, ya que las sales disueltas en el agua de los poros se
precipitan e incrementan asi el peso de los sélidos.

La estratigrafia del suelo determinada por medio del sondeo BNP-1 asi como la variacién del
contenido de agua con la profundidad se ilustran a continuacién.
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Figura I-11 Proyecto Texcoco. Corte estratigradfico y
contenidos de agua natural en el sondeo BNP-1
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En la siguiente tabla se presenta la variacion promedio de las propiedades de los suelos muestreados en
los sondeos BNP-1,2 y 3

Tabla I-2 Propiedades de los suelos de los sondeos BNP-1,2 y 3

Propiedad BNP-1 BNP-2 BNP-3
FAS CDh FAI | FAS | CD FAI { FAS CDh FAI

Contenido de
aguanatural % | 290 78 203 243 42 200 198 51 163
Limte liquido % | 299 85 254 269 95 215 274 72 214
Limite plastico % | 72 34 66 68 39 62 66 47 55

Densidad de

solidos. 2.55 2.60 2.61 2.7 243 | 248 2.83 2.68 277
Relacion de

vacios inicial. 7.89 1.40 6.59 8.00 1.09 491 6.96 1.21 491
" Resistenciaal | ' ' I
corte en kg/em® | 0.36 - 0.50 | 0.19
{ pruchas triaxiales UL} )

0.58 0.23 - 0.41

FAS  Formacion arcillosa superior.
CD  Capadura.
FAI Formacién arcillosa inferior.

Se realizaron ademas pruebas especiales a fin de decidir el procedimiento idéneo para formar los lagos
del proyecto Texcoco. Por ejemplo, se probd a escala natural y en el propio fondo del lago de Texcoco
el remoldeo de los depésitos superficiales de arcilla mediante explosivos, con objeto de remover el
suelo con bombas de lodo, lo cual resulté un método constructivo ineficaz.

También se realizé la prueba de excavacion mediante draga flotante, lo cual no presentd mucha
dificultad, pero los cortes en el perimetro de la excavacién, al inicio estables, se iban deformando hasta
que fallaban.

A partir de la informacion obtenida en pruebas de consolidacion estandar, se estudi6 la posibilidad de
provocar el asentamiento local del terreno con bombeo, en forma similar al que causa el hundimiento en
la ciudad. Este procedimiento es el que se recomenddé para conformar los lagos del proyecto,
posteriormente adoptado por la comision del lago de Texcoco.

Actividad sismica en el Valle de México y modificaciones del Reglamento de Construcciones para
el Distrito Federal. '

En la Republica Mexicana los sismos de mayor magnitud ocurren en las costas de Pacifico como
resultado de la subduccidn de la Placa de Cocos. La energia liberada por ia ruptura o movimiento de
este cuerpo se propaga en forma radial, a una velocidad que depende de las caracteristicas elasticas del
medio rocoso. En términos generales se calcula que un sismo producido en las costas del Pacifico llega
a registrarse en la Ciudad de México aproximadamente dos minutos después.
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Por otro lado, debido al hundimiento del terreno y el crecimiento de la ciudad de México, se
promovieron los estudios de mecanica de suelos entre 1940 y 1956.

El reglamento de 1942 fue el primero que se utilizd para disefiar edificios en la Ciudad de México
sujetos a eventos sismicos, cabe seffalar que la inclusién de un capitulo sobre este tema fue
consecuencia de! temblor del 15 de Abril de 1941 con una magnitud de 7.9 en la escala de Richter; los
dafios en esa ocasién y en perturbaciones sismicas anteriores como los de 1911 y 1932 ( el 3 de Junio
de 1932 con una magnitud de 8.4 ) fueron pequeifios, ya que las edificaciones eran en ese entonces de 3
a 4 niveles, regulares en planta y con una estructuracién conservadora.

Cabe mencionar que algunos edificios historicos como la Catedral, el Palacio de Mineria, las
Vizcainas, en general mas pesados que la mayoria de las construcciones destinadas a casas habitacion y
estructurados con columnas, arcos y bovedas, no sufrieron dafios importantes durante los sismos antes
mencionados; también es importante resaltar que la mayoria de tales inmuebles estaban afectados por
agrietamientos atribuidos a asentamientos diferenciales, consecuencia del hundimiento del terreno y Ia
interaccién con estructuras cimentadas con pilotes de punta.

Para explicar esta aparente incongruencia entre las estructuras antiguas y las disefiadas con criterios,
materiales y procedimientos modemos, debe recordarse la notable diferencia entre los periodos de
oscilacion de uno y otro caso, y su relacion con el periodo dominante del suelo blando.

Se puede recordar que en las normas de construccion vigentes en los afios cuarenta, y particularmente
las relativas a cimentaciones, especificaban que en la zona antigua de la ciudad la capacidad de carga
admisible era de 5 ton/m® , y de 3 ton/m® en los predios de nueva urbanizacién, pero no se hacia
mencion de las restricciones por asentamientos.

Paulatinamente se construyeron estructuras altas, y algunas de ellas con disefios arquitectonicos
caprichosos, las cuales fue necesario sustentarlas sobre pilotes o cimentaciones compensadas, razon por
la cual los ingenieros se vieron forzados a superar las limitaciones del reglamento de 1942 con estudios
de mecanica de suelos y disefios especiales de cimentaciones.

El sismo dei 28 de Julio de 1957 reveld las deficiencias en los disefios de estructuras y en los
procedimientos constructivos, particularmente en las estructuras mas recientes de esa época.

Debido a este acontecimiento, se impulsaron las investigaciones sobre el comportamiento del subsuelo
durante las perturbaciones teliricas, lo cual implicé que posteriormente se realizaran cambios
substanciales en la normatividad para las construcciones del Distrito Federal.

Durante este suceso los sitios mds afectados fueron los correspondientes a la zona del lago, incluyendo
los limites de la zona de transicién, y practicamente las construcciones localizada en la zona de lomas
no sufrieron dafios; con este evento se observo la intensidad de destruccidon en las edificaciones
cimentadas en los suelos compresibles, y practicamente nula en terrenos firmes al Poniente del Valle de
México, se elaboraron normas de emergencia sobre disefio sismico, las cuales incluyeron la
zonificacion de la ciudad atendiendo a la composicion del subsuelo ( Rau! Marsal y Marcos Mazari
1959), a la clasificacion de los edificios segin su uso e importancia, y a las caracteristicas geométricas
y mecanicas de las construcciones.
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Figura I-12 Distribucion de darios ocasionados por el sismo
del 28 de Julio de 1957 en la Ciudad de México.

Posteriormente se propusieron modificaciones importantes sobre el disefio de las cimentaciones, asi

como nuevos lineamientos que modificaron el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
en 1966.

En vista del progreso en conocimientos y experiencias sobre el comportamiento de edificios en la
Ciudad de México, se continuo con la revision del reglamento, surgiendo asi el Reglamento de
Construcciones de 1976.
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Estas normas sefialaban las fronteras entre las tres zonas geotécnicas en términos del espesor de la
capa compresible superficial, esto es, se aceptaba que un sitio correspondia a la zona de lomas si
presentaba como maximo 3 m de espesor de matenial compresible sobre la roca o tepetate, ademis la
zona de transicién debia de tener entre 3 y 20 m de material compresible sobre los depositos aluviales,
y la zona del lago a aquella que contara con mas de 20 m de arcilla compresible sobre las capas firmes
profundas.

En cuanto a los valores del coeficiente sismico elastico, el reglamento de 1976 proponia valores de
0.16 g para las edificaciones que se alojaran en ta zona de lomas, de 0.20 g para aquellas en la zona de
transicion, y de 0.24 g para las de la zona del lago. Estos coeficientes podian reducir su valor en
funcidn de la ductitidad que fuera capaz de desarrollar la estructura.

Estas normas se mantuvieron sin cambio alguno hasta el 19 de Septiembre de 1985, fecha en la que un
sismo de magmitud de 8.1 con foco en la trinchera de Michoacan ocasiond un gran nimero de victimas
y fuertes dafios a construcciones de la capital asentadas en las zonas de transicion y del lago.

El impacto destructivo comparado con los dafios del sismo de 1957, reflejé la mayor intensidad del
terremoto de 1985, debido al acelerado crecimiento de la mancha urbana, y a que las construcciones
incrementaron su altura con el tiempo.

El 18 de Octubre de 1985 entraron en wvigor las normas de emergencia que incrementaron los
coeficientes sismicos elasticos a 0.40 g en la zona del lago, 0.27 g en la zona de transicion, y los de la
zona de lomas permanecieron sin cambio, ya que los dafios ocasionados en ese lugar fueron
insignificantes; ademas se limito a 4 el factor de reduccion de las fuerzas sismicas. Dichos coeficientes
se mantuvieron en revision durante casi 2 afios, hasta quedar integrados en el nuevo Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal que entro en vigor en Julio de 1987,

Este reglamento es el que se utiliza en la actualidad para el disefio de-estructuras en el Valle de
México, y desde que entrd en vigor, no ha sufrido cambtos significativos en su estructura.

Comportamiento de las cimentaciones.

En los primeros treinta afios del presente siglo, la gran mayoria de las edificaciones se cimentaban
sobre zapatas corridas de mamposteria o losas de concreto armado desplantadas a profundidades de 0.6
a 1.5 m. Los edificios tenian forma regular con muros de tabique o mamposteria, con tres o cuatro
niveles y entrepisos apoyados en vigas de madera, acero o concreto; en lo que respecta a su
comportamiento, este era satisfactorio a pesar de que algunos sismos registrados en esa época fueron de
alta mtensidad.

Constituye una excepcion el Monumento a la Independencia, que inicialmente cimentado sobre una
losa de concreto armado falldo cuando se construia el capitel de la columna, por lo cual se hizo el nuevo
disefio de una cimentacion que consistia en pilotes de madera a los que se les asigné una capacidad de
2 toneladas, razén por la cual se hincaron 4652 pilotes de aproximadamente 20 m de longitud.
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Otro caso excepcional fue el edificio del Banco de Londres y México, que se cimentd sobre un cajén
de concreto disefiado de tal manera que fuera minima la carga transferida al subsuelo, en la actualidad
este edificio sufrié un asentamiento diferencial y daftos, ya que se le agregd un piso y sobrecargas en el
sotano.

A principios de los afios cuarenta se construyeron edificios de 6 a 10 niveles con cimentaciones
sustentadas por pilotes de madera; era usual suponer una carga admisible de 25 toneladas por pilote;
estos elementos estaban formados por varios tramos unidos mediante una barra de acero en sus
extremos reforzados con cinchos.

Los pilotes se hincaban hasta la capa dura a unos 30 m de profundidad, y se aplicaba la formula de
Engineering News Record para calcular la capacidad de cada pilote, era muy frecuente que los pilotes
en el momento del hincado sufrieran desviaciones con respecto a la verticalidad ( mayores del 3% de su
longitud ) por descuidos y debilidad en las uniones.

y se regisiraba el nimero de golpes y la penetracién. En este periodo se construyeron algunos edificios
cimentados sobre cajones de concreto desplantados a profundidades que variaban de 3 a 4 m, de modo
que se compensaba gran parte del peso propio y de la carga viva.

El comportamiento las cimentaciones dependia del control en el hincado para et caso de los pilotes, y
del procedimiento constructivo de la excavacion y la verficacion de las cargas, para el caso de la
cimentaciones compensadas.

En la década de los cuarenta la mecéanica de suelos se incorpora a la ensefianza de la Ingenieria Civil, e

independientemente de las normas de construccion de ese tiempo, los ingenieros comienzan a aplicar
métodos de disefio basados en la exploracion y ensayes de laboratorio, asi como teorias sobre la
capacidad de carga del terreno, y el calculo de asentamientos, de esta manera fueron quedando en el
olvido las viejas recetas para disefiar cimentaciones. Sin embargo el reglamento de construcciones
promulgado en 1942 sigui6 en vigor hasta 1957, en que es sustituido por disposiciones de emergencia
formuladas a raiz del sismo del 28 de Julio de 1957.

Comportamiento y evolucidn de los pilotes.
A

En la década de los cuarenta era comin cimentar edificios pesados sobre pilotes de madera hincados
hasta la capa dura. La revisién de los materiales, uniones y equipos de construccion reveld la situacion
cadtica en cuanto a los métedos de hincado y a la calidad de los pilotes, causa de un comportamiento
defectuoso de ciertas edificaciones ( agrietamientos por hundimientos diferenciales principalmente ).

Ademas en este periodo de desarrollo urbano el hundimiento del terreno alcanzaba de 20 a 40 cm/afio,
lo cual provocaba ‘que las construcciones piloteadas hasta la capa dura emergieran del terreno
circundante, se deformaran mas en el perimetro que en el interior y produjeran daiios severos a los
edificios vecinos. ‘

Los estudios sobre varios casos notorios de mal funcionamiento demostraron que los factores
determinantes eran: el hincado defectuoso y la friccion negativa. En lo que respecta a la friccion
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negativa, esta se produce cuando los estratos compresibles se consolidan, lo cual hace que los pilotes de
punta incrementen su carga y la transmitan a la capa dura en donde se apoyan, debido a la adherencia
que existe entre los pilotes y el suelo.
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Figura I-13 Edificio cimentado sobre pilotes de madera hincados hasta la capa dura en la zona del
lago. Medicion de asentamientos.

Como consecuencia de este mal funcionamiento se promovié6 el uso de los pilotes de concreto armado
o de concreto simple de diferentes tipos, capaces de soportar cargas de 40 a 50 toneladas, y ademas se
enfatizo en la necesidad de controlar cuidadosamente el hincado de estos.

La Torre Latinoamericana ( Zeevaert 1956 ) es un ejemplo de la adecuada aplicacion de las
cimentaciones con pilotes de punta; en este sitio se le asignd a la superficie de la primera capa dura
( Arena Tarango 1 } una presion de trabajo de 1.2 kg/em?, y debido a que el la presién que el edificio
transmitiria al subsuelo era del orden de 2.1 kg/cm? , fue necesario tomar con subpresién 1 kg/em?, por
lo cual se decidi6 colocar la cimentacién a una profundidad de 13 m bajo la superficie del terreno.

El namero total de pilotes usados fue de 361, que bajo condiciones de trabajo toman una carga de 33
tonelatdas por pilote; las pruebas indicaron que el limite elastico de trabajo era de 90 ton, mientras que
la carga para que penetraran los pilotes fue de 120 ton.

La friccién negativa calculada fue de 19 toneladas por pilote en los pilotes centrales, de 22.5 toneladas
en los pilotes de la orilla, y de 27 toneladas en los pilotes de la esquina.

La primera capa dura aparece de 33.5 a 38.2 m de profundidad, y est& compuesta por series de
depositos aluviales y lacustres de arena andesitica, arena arcillo-limosa con poca grava y pémez, hoyos
de raices y carbonatos de calcio en la parte superior del depdsito.
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Con el proposito de corregir cualquier inclinacion del edificio debida a la heterogeneidad en la
compresibilidad de los depdsitos de arcilla volcénica, se disefiaron pozos de inyeccién en las cuatro
esquinas de la cimentacion. En cualquiera de estos pozos la presion podria ser aumentada o disminuida
en ¢aso necesario, para producir una importante diferencia de subpresion en las esquinas del edificio;
este sistema hidraulico no se ha usado, puesto que el inmueble no ha mostrado ningin desplome.

Otra construcciéon que ha tenido un comportamiento satisfactorio en términos generales es el edificio
mas alto de la Ciudad de México ( E! Hotel de México hoy en dia’llamado Word Trade Center ), que
consta de una torre de 51 niveles que ocupa un area aproximadamente rectangular de 15.75 m por
122.5 m entre el nivel de desplante localizado a 11.1 m de profundidad y la sexta planta 2 14.4 m de
altura con respecto al mivel de la superficie del terreno, el area de la construccién se amplia a 27 m por
145.8 m, y su estructura es de concreto reforzado.

Desde los 16 m y hasta la 'maxima profundidad explorada de 51 m, se localizan los depositos
profundos, que en general estan constifuidos por arenas limosas de gruesas a finas, con gravas; las

pruebas de penetracion estandar indicaron que estos depbsitos se encuentran en éstado compacto a muy

compacto, el mivel freatico se localizé a 445 y 4.6 m, y de acuerdo a las mediciones piezométricas por
lo menos hasta 25 m de profundidad la presion de poro tenia una distribucién hidrostatica.

El edificio se desplanté sobre estos depésitos, cuya cimentacion consisti6 en pilas desplantadas a 21 m
de profundidad, con diametros que llegaron hasta 1.5 m. Tomando en cuenta que con la excavacién
que se realizo para alojar el basamento, la presion efectiva del suelo al nivel de apoyo se reduce 8.6
tonlmz, y aplicando un factor de tres, se obtuvo unas capacidad admisible en la base de las pilas de 500
ton/m”,

El estado actual en el que se encuentra este edificio es satisfactorio, debido al adecuado disefio y
construccion del mismo, y ai mantenimiento que se le ha brindado desde su construccion hasta la fecha.

Para los edificios altos cimentados en las zonas mas conflictivas de la Ciudad de México, se han
empleado cimentaciones parcialmente compensadas con pilotes de punta o en los casos mas
desfavorables con pilas apoyados en la primera capa dura. El comportamiento de esta clase de
cimentaciones ha sido en general satisfactorio, aiin cuando presentan los inconvenientes de 1a emersion
de las estructuras con respecto a la superficie del terreno, y la friccion negativa a lo largo del fuste del
pilote.

La emerston de las estructuras piloteadas hasta la capa dura ocastonada por la compresion de los
estratos compresibles de la formacion arcillosa superior ocasiona dafios a las estructuras vecinas, por lo
cual se han desarrollado de varias soluciones enfocadas resolver este problema, como es el caso de los
pilotes de control, los pilotes de friccion, los pilotes entrelazados, los pilotes telescopeados, y los pilotes
de punta penetrante. Estos diferentes tipos de cimentacion se han usado en combinacion con cajones de
concreto armado que compensan parcialmente las cargas del edificio.

Refiniéndonos a los pilotes de friccion, alrededor del afio de 1950 se pensé que se podian usar
cimentaciones profundas mediante una combinacién de excavaciones con pilotes que trabajaran por
adherencia o friccién; ain cuando se comentaba que eran muy recientes las observaciones para que se
tuvieran conclusiones definitivas, se sefialaba que los indicios eran de que la solucion era adecuada y
econdémica.
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Por lo anterior, las cimentaciones parcialmente compensadas con pilotes de friccion se usaron en
muchos edificios desde entonces, sin embargo la experiencia con este tipo de cimentacion durante
sismos fuertes no ha sido muy satisfactoria, ya que frecuentemente se presentan desplomes
permanentes de magnitud importante. '
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Figura I-14 Tipos de pilotés empleados en las cimentaciones en la arcilla del Valle de México.

Cimentaciones en la zona de lomas.

En esta region de la ciudad existen minas dé arena, que en la actualidad se encuentran abandonadas; la
localizacion de estos tuneles y camaras es dificil y costosa, ya que el trazo de tales excavaciones es
irregular y esta interrumpido por derrumbes.

Pero a pesar de estos problemas y la presencia de rellenos artificiales heterogéneos no compactados en
la superficie, el subsuelo es muy bueno, ya que estd constituido por depdsitos voicanicos cementados
poco comprestbles.

Los cimientos que se utilizan para las edificaciones, son generalmente zapatas aisladas o continuas,
pero los edificios mas pesados se soportan con losas de concreto armado, y en casos extremos se
utilizan pilas desplantadas a profundidades del orden de 15 m , pero siempre se debe explorar
adecuadamente el sitio donde se desplantar el edificio, para localizar posibles minas de arena, y en su
caso, evaluar adecuadamente el problema y establecer el tratamiento requerido.
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Desde el punto de vista de la sismicidad, esta zona es mis favorable que la de transicion, y ain mas
que la zona del lago, ya que es moderada la solicitacion dindmica, y las frecuencias naturales son altas;
el dafio ocasionado en construcciones de esta-zona por sismos registrados durante el presente siglo, no
ha sido de consideracion.

Evolucion de los procedimientos constructivos en las excavaciones en la arcilla de la Ciudad de

Mexico.

En lo referente a excavaciones en las zonas blandas, para edificios de 3 a 4 niveles con 1 6 2 m de
profundidad; estas no causaban problemas en cuanto a la estabilidad de sus taludes y del fondo, y los
asentamientos resultaban aceptables. Se presentaron problemas de inestabilidad cuando la edificacién
proyectada necesitaba ser desplantada a mas de 4 m de profundidad atravesando el nivel freatico.

La expansion elastica por ‘descarga del terreno méas la mducida por la filtracion era causa de

— —"asentamientos al ~aplicar las cargas “del “edificio; para_tratar de redacir €l dafio causado por las

expansiones y asentamiento a las construcciones, se emplearon métodos de excavacioén parcial o en
trinchera, pero con esto se complicaba el procedimiento constructivo y se ampliaba el tiempo en la
ejecucion de las obras.

En excavaciones de 6 m de profundidad la expansi6n total era de unos 60 cm , y podia provocar la
faila de los taludes por asentamientos diferenciales.

Los carcamos de bombeo ademados con tablaestacas metalicas troqueladas a diferentes niveles,

fallaban por el fondo cuando se pretendia excavarlos en seco abajo de 7 m , si no se tomaban
precauciones especiales o el disefio fuese inapropiado.

-—
100 . Excavacid a dielo abiprios”
Espansiones (2x48) &
mediasen [cm] _,"
. 80 - e e
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60 2 .
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Figura I-15 Expansiones medias en diferentes tipos de excavaciones.
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Tuneles en suelos blandos.

La red de drenaje y el Colector Central que descargaba en el km 0+000 del Gran Canal del Desagiie
fueron construidos a cielo abierto, lo cual implicaba construir zanjas hasta de 5Sm de profundidad.

Los pnmeros conductos en tunel dentro del irea urbana se realizaron en la década de los cincuenta con
el objetivo de evitar inundaciones en las zonas de la ciudad mas afectadas por el hundimiento del
terreno; la excavacion de estos tineles se efectuaba con escudos semiabiertos, y el revestimiento
temporal se hacia por medio de ocho a diez dovelas de concreto armado, pero a pesar de que las
profundidades a las que se efectuaban estas tareas (de 12 a 15 m de profundidad ) las dificultades eran
numerosas, debido a las caracteristicas de los depésitos blandos alternados con estratos arenosos mas
rigidos, el agrietamiento del subsuelo, la carencia de equipos especializados para colocar las dovelas y
efectuar el contacto con el terreno, y a lo que se sumaba la inexperiencia para este tipo de
construcciones.

A medida que se mejoraban los procedimientos constructivos y la capacitacion del personal, se fueron
resolviendo casos mas dificiles, esto es, se construyeron tineles a mayor profundidad y con condiciones
menos propicias del subsuelo en zonas de reciente urbanizacién, Ademas se emplearon escudos de
disefio mejorado y nuevas técnicas de instalacion de dovelas, y posteriormente se recurné al empleo de
aire comprimido para evitar la falla del frente de la excavacion en tineles ubicados a profundidades de
20 a 25 m ; este método resulté sumamente complicado y muy costoso; por ultimo se opto por excavar
con escudo presurizado y remover el material en forma de lodo mediante bombeo, mieniras que el
revestimiento estaba constituido por un niimerc reducido de dovelas ( generalmente cinco ) unidas
mediante pemnos, las cuales se instalaban con dispositivos especiales que permitian realizar los
movimientos con seguridad y precision, e inyectar el contacto con la prontitud requerida.

La construccion de tuneles para el Sistema de Transporte Colectivo ( Metro ) dentro de la ciudad, ha
tenido una evolucion semejante a la descnita anteriormente. Estos se iniciaron a mediados de los afios
60, primero alojando las estructuras a cielo abierto limitadas por muros Milan apuntalados, y
actualmente en tuneles excavados con escudos presunizados y con revestimiento constituido por dovelas
de disefio modemo.

Para iniciar la excavacion de los tuneles se han usado dos tipos de lumbreras: las construidas con
muros Milan de perimetro poligonal, y la lumbrera flotante, que con las adaptaciones recientes ha
tenido un mejor funcionamiento.

La penetracion del escudo en el terreno desde la lumbrera es una operacion delicada, y lo usual es
recurrir a inyecciones de cemento para aumentar la resistencia del suelo en la zona adyacente a la
lumbrera.

A pesar de que se han clausurado pozos municipales a lo largo de las lineas del Metro, las filtraciones
a través del revestimiento de los tuneles han provocado asentamientos por consolidacion; ademas las
descargas del terreno en las estaciones del Metro han producido expansiones y la emersion de las
estructuras, cuyos efectos se han solucionado con ta construccion de oficinas sobre ellas para lograr 1a
compensacion total. En lo que respecta al impacto de los sismos en los tineles del Metro, se puede
afirmar que no se han producido dafios significativos.

Ninanbiliigel
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Caracteristicas geologicas y geotécnicas del Valle de México.

Introduccion

Marco geaiégico general.
Marco paleoclimdtico.
Marco vulcanoldgico.

Estratigrafia general.
a) Depositos del lago.
b) Depasitos de transicion.
¢) Depositos de las lomas.

Tectonica
a) Antigua
b) Intermedia
¢) Moderna

Zonificacion geotécnica del Valle de México.
a) Zona del Lago.
b) Zona de Transicidn.
c) Zona de las lomas.
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Capitulo I  Caracteristicas geologicas y geotécnicas del Valle de México.
Introduccion.

Con felacion a las propiedades mecanicas de los suelos del Valle de México, y particularmente a las
zonas del lago y transicion, se ha observado estos sufren una constante evolucion, presentandose una
constante disminucion de la compresibilidad y un aumento de la resistencia at corte; estos fenomenos
son consecuencia de la intervencién del hombre en la naturaleza, y se deben fundamentalmente al
bombeo profundo para el abastecimiento de agua potable de la urbe, a las sobrecargas impuestas por
antiguos rellenos superficiales, al peso de las estructuras, y al abatimiento del nivel freatico por bombeo
superficial para la construccién de cimentaciones y mantenimiento de sdtanos.

Estos cambios en las propiedades dinamicas ocurren en pocos afios o ain en meses, por esta razon la
informacién previa sobre las propiedades mecanicas de estos suelos Unicamente debe tomarse en
cuenta como una guia, y siempre es necesario actualizar el conocimiento del subsuelo mediante
estudios geotécnicos confiables.

Para conocer la naturaleza geologica de los depésitos sobre los que encuentra la Ciudad de México, es
necesario considerar los siguientes tres marcos de referencia.

a) El marco geologico general.
b) El marco paleoclimatico.
¢) El marco vulcanologico.

Marco geologico general.

La cuenca del Valle de México se asemeja a una enorme presa azolvada, en la que la cortina situada al
Sur de esta, esta representada por los basaltos de la sierra del Chichinautzin, mientras que los rellenos
del vaso estan constituidos en su parte superior por arcillas lacustres, y en su parte infenior por clasticos
derivados de la accion de rios, arroycs, glaciales y volcanes.

©,

Arcillas lacustres.
e bl oL o etttk et o okl o Ll e A o gE T e
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Figura II-1 Esquema geologico general del Valle de México.

Los relienos contienen ademas de capas de ceniza y estratos de pomez producto de las erupciones
volcanicas del ultimo medio millon de afios o sea del Pleistoceno superior ( que es aproximadamente
cuando la cuenca se cerrd ), numerosos suelos producto de la meteorizacion de los depdsitos
volcanicos, fluviales, aluviales y glaciales, los cuales se han transformado en paleosuelos o tobas, y
llevan el sello del clima en el que se formaron; por ejemplo, en ocasiones son amarillos, lo cual indica
que se formaron en condiciones ambientales frias, otras veces son cafés, lo cual indica un clima
moderado y las tobas rojizas que sefialan un clima subtropical.
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Sobre este complejo relleno ha crecido la Ciudad de México, desde la fundacion de Tenochtittan ( hace
aproximadamente 600 afios ) los pobladores han temdo que enfrentarse a las caracteristicas dificiles del
relleno central; hacia la mitad de este siglo la construccion de los edificios y obras urbanas se extendio
hasta los rellenos correspondientes al borde de la planicie, compuestos de sedimentos transicionales, y
en la segunda mitad de este siglo, ia urbe se ha extendido ain mas rebasando los limites de la planicie
hacia el Occidente, cuyo espacio estd cubierto por los abanicos volcanicos de Ia Sietra de las Cruces,
conocida como la Zona de Lomas.

[.omas : ,
l\ Depésitos transicionales. Arcilla lacustre.

Suelos negros limo-arcillosos de pradera del Holoceno. { maximo 5 m ) -

...... Arenas, gravas y baleos del Pleistoceno superior.

—-] Formacién Tarango.

Figura ll-2 Esquema geologico general de la transicion lomas-planicie de un "delta” aluvial.

Se puede generalizar que los suelos de la planicie lacustre del Valle de México se oniginaron durante el
Pleistoceno medio y superior, y por supuesto en el Holoceno, formandose una compleja secuencia de
estratos blandos arcillosos intercalados con capas y lentes duros.

Las arcillas fueron el resultado de la dépositacion de particulas finas en lagos, y los lentes y capas
duras fueron consecuencia de la acumulacion de cenizas o aluviones expuestos a un secado solar en
épocas de calor.

El profesor Marsal durante el Congreso de la Investigacion Cientifica de la UNAM de 1953 presento
un modelo estratigrafico de los suelos del Valle de México basado en 15 sondeos. La secuencia de
estratos esta integrada por un relleno natural o artificial, un manto superfictal, la formacion arcillosa
superior, la capa dura, la formacion arcillosa inferior y fos depositos profundos.

La identificacién de estos estratos es muy simple y confiable, con solo conocer la variacion vertical del
contenido natural de agua; pero este criterio de estratificacion se tubo que justificar con el apoyo
geologico, con lo cual fue posible obtener el siguiente modeto.

—_— -
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Figura II-3 Cortes estratigrdficos segun el Profesor Marsal.
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En el mismo Congreso de la Investigacién Cientifica el profesor Zeevaert también presenté su modelo
estratigrafico de los suelos lacustres del Valle de México, integradoe con la informacion de 10 sondeos;
en este modelo se observan los siguientes estratos: relleno arqueoldgico o natural ( Totoltsingo ),
formacién lacustre Tacubaya, arena I Tarango y depésitos lacustres y aluviales Tarango. En el dep6sito
de arcillas Tacubaya se identifican 5 subestratos que los describe como aproximadamente homogéneos,
separados por 4 lentes delgados cada uno con huellas de raices y encalichamiento que se desarrollaron
en periodos geologicos semiaridos; en el subestrato de arcilla I se sefiala la presencia de un lente de
arena negra y en el de la arciila IV otro lente de arena blanca. A la arena I Tarango el profesor Zeevaert
la define como la primera formacion resistente, y finalmente en la arcilla I Tarango sefiala la presencia
de dos lentes de arena blanca.
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Figura II-4 Corte estratigrdfico en la zona del lago segiin el Profesor Zeevaert.

Marco paleoclimatico.

El clima célido del Plioceno en las latitudes de la meseta central mexicana comenzo a sufiir
oscilaciones extremas durante el Pleistoceno; las causas de estas alteraciones en el clima hace dos
millones de afios aun se desconocen.

El cambio comenzé con ligeras oscilaciones de periodos calurosos y frios, los cuales se fueron
acentuando hasta hace un millon de afios cuando se inici6 la primera gran glaciacion ( Nebraska ) , la
cual durd aproximadamente 100,000 afios.

iy o
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Posteriormente siguid una etapa de clima caluroso ( 1< interglacial ) el cual cedi6é cuando comenzo una
segunda glaciacion ( Kansas ); luego se present6 el segundo interglacial que produjo un clima caliente y
duré aproximadamente 200,000 afios, por lo cual se le conoce como el gran interglacial ( Yarmouth ) a
este acontecimiento prosigui6 un tercer periodo frio o la tercera glaciacién ( Hlinois ) para el cual se han
podido determinar dos avances separados por un periodo de clima moderado; esta tercera glaciacion
termind con el desarrollo de un periodo calido hace 80,000 o 100,000 afios, y a este periodo se le
conoce como ¢l tercer interglacial ( Sangamon ), de nuevo se fue enfriando el clima imponiéndose la
cuarta glaciacion ( Wisconsin ) caracterizada por tres oscilaciones y dos periodos de clima moderado
intercalados. Esta etapa termin6 hace 10,000 afios aproximadamente, periodo en el que comienza el
Holoceno reciente.

Durante el Holoceno reciente se presenté un periodo climatico moderado tendiendo a caliente, que es
el clima que en la actualidad impera.

. Tabla II-1 Glaciaciones e Interglaciales,

Aiios antes de Acontecimiento

hoy.
10,000 : Holoceno - Reciente,

10,000 a 80,000 Cuarta Glaciacion ( Wisconsin ) 3 avances
80,000 a 100,000 3 @ Interglacial ( Sangamon )
100,000 a 300,000 Tercera Glaciacion ( Ilinois ) 2 avances
400,000 a 600,000 _ 2 2 Interglacial ( Yarmouth )

? Segunda Glaciacion ( Kansas )
? 1¥ Interglacial
900,000 Primera Glaciacion ( Nebraska )

De lo anterior se deriva que la cuenca de México desde su cierre en el Sur por los basaltos de la Sierra
de! Chichinautzin, ha pasado por dos periodos de glaciacién, el Ilinois y el Wisconsin, y dos
interglaciales, el Yarmouth y el Sangamon, tal como se aprecia en la tabla anterior.

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa Rosa, y de la cafiada en la zona de lomas,
presentan una forma de * U ", y se ha podido determinar que son producto de la erosion glacial; cabe
sefialar que después de las manifestaciones glaciales, sobreyacen secuencias de suelos rojos del tipo
interglacial,

Por otra parte uno de los productos tipicos acompafiado de la existencia de los glaciales son los suelos
edlicos. Las llamadas brisas de valle y de montafia que se desarrollan en la actualidad en la cuenca,
debieron haberse acentuado notablemente durante los climas glaciales, transformandose en vendavales;
estos fuertes vientos acarrearan grandes volumenes de particulas finas de polvo volcanico alterado al
Valle de México, al precipitarse este polvo denominado loes en el lago, se hidratd formandose las
conocidas arcillas lacustres del valle; con este mecanismo se interpreta hoy en dia que las arcillas son
principalmente producto de la alteracidn fisico-quimica de loess glacial.
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Marco vulcanologico.

Todo el material contenido en los depositos de la cuenca del Valle de México es directa o
indirectamente de origen volcénico; los de ongen volcanico directo son por ejemplo, las lavas de los
domos pliocénicos del Cerro de Chapuitepec y del Cerro del Tepeyac, asi como también lo son las
lavas, brechas, tezontles y cenizas del Pefion del Marqués, la sierra de Santa Catarina con su hilera de
conos escoreaceos juveniles rodeados de lavas, y las coladas recientes de lava del pedregal de San
Angel oniginadas por el Xitle. :

Estos derrames volcanicos menores no compiten en variedad y volumen con los de un volcan grande
como el cerro de San Miguel, situado al SW de la Ciudad de México. Este complejo volcan con
calderas multiples estuvo activo desde finales del Plioceno hasta hace unos 100,000 afios, produciendo
en un lapso de dos a tres millones de afios erupciones pumiticas de gran volumen y energia, varios
kilometros cubicos de lavas, ademas de extensos lahares calientes y frios, avalanchas ardientes y otros
numerosos tipos de piroclasticos, los cuales han contribuido a los extensos abanicos volcinicos de la

- ——zomadelomas — — — ———— — ——

Entre las erupciones mas espectaculares ocurridas en el Pleistoceno superior destacan las de las arenas
azules ( formacién Tarango ) hace 170,000 durante la formacion de la caldera del Cerro de San Miguel,
es decir a mediados de la tercera glaciacion. Al precipitarse los flujos piroclasticos sobre las superficies
glaciales en las cumbres del volcan, el vapor producido generd lahares calientes que descendieron a
velocidades extraordinarias, avanzando hasta distancias de 20 km del crater para terminar en las
barrancas de Tarango, Tacubaya y San Angel.

Asi como se produjeron flujos piroclasticos y lahares calientes, y en ocasiones dentro del curso de la
actividad volcanica también se produjeron lahares frios, los cuales consisten en cormientes lodo-arenosas
que arrastran a su paso extraordinarios bloques de roca.

Por otra parte, en lo que respecta a los depositos volcanicos indirectos, se encuentra la acumulacion de

polvo edlico, en las regiones volcanicas abundaban los detritos finos derivados de las cenizas
volcanicas, el viento se encargaba de levantar et polvo y transportarlo; cuando el viento depositd estas
particulas en laderas durante periodos de clima frio, estos suelos se transformaban en suelos inmaduros
que con el paso del tiempo se convierten en tobas amarillas las cuales en la actualidad abundan en la
zona de lomas; sin embargo cuando se depositaban en un lago, las particulas se hidratan
transforméandose en arcillas, y cuando estas particulas se asentaron durante un interglacial, o sea
cuando impera un chima relativamente caliente, se producen suelos con coloides debido a la actividad
fitologica mas intensa; estos suelos con el tiempo se transforman en tobas rojizas arcillosas. Los suelos
rojos ricos en coloides son caracteristicos del fercer interglacial ( Sangamon )} y abundan por
Cuajimalpa.

Al final de cada uno de tos periodos glaciales se produjeron deshielos, los cuales provocaron el
crecimiento de arroyos y rios caudalosos; los deshielos generaron potentes depésitos fluviales que hoy
en dia se pueden reconocer en numerosos puntos de las lomas, asi como al pie de estas entre la zona
transicion y la planicie central, formando abanicos aluvio-fluviales ( deltas ).

. ;e

En conclusion se puede decir que la cuenca det Valle de México se formé después de una época

intensa de actividad volcanica, en la cual fueron apareciendo las sietras que se presentan en el sigutente
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esquema. Este conjunto de montaftas formé un vaso de almacenamiento natural en el que se
depositaron rellenos cuatemarios.

En esta figura se presenta ¢l orden cronoldgico en el que aparecié cada una cada una de las serranias,
observandose que el evento geoldgico que cobré mayor importancia fue el cierre de la cuenca que
corresponde a la formacién de la Sierra del Chichinautzin durante ei Cuaternario superior, con lo cual €l
drenaje natural dei terreno hacia el Sur queda interrumpido y se comienzan a depositar grandes acarreos
aluviales y lacustres.
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Figura 1I-5 Desarrollo volcanico de la cuenca del Valle de México.
Estratigrafia general.
a) Depositos del lago.

Los depésitos de la planicie del Valle de México son los que comunmente se conocen como depdsitos
del tago.

En la cuenca cerrada del Valle de México solia existir un lago cuando las lluvias superaban la evapo-
transpiracién, y desaparecia cuando esta superaba las lluvias. En realidad el factor que dominaba este
equilibrio era la temperatura ambiental.
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Como consecuencia de las condiciones anteriores, se presentaban transgresiones y regresiones
lacustres, el lago subsistia durante las épocas de calor ( sequia ) en las partes centrales de la cuenca,
continuando en esas partes la depositacton de arcillas lacustres, mientras que en las partes marginales (
transicion ) se intercalaban las arcillas lacustres con suelos de pradera.

Debido a los cambios extremos de temperatura, y a que en funcion de estos se transformaron las
caracteristicas de los suelos, se pueden reconocer hoy en dia las grandes variaciones de la secuencia
estratigrafica de los depositos del lago. Ademas se ha logrado correlacionar la estratigrafia de dichos
depdsitos con las secuencias volcanicas de las lomas al Poniente de la ciudad.

Profundidad
[ m ] |

Holoceno

B0 000 ailos

Sangamon

100 000 aifos

Illinois Superior

170 000 aiion

Illinois Inferior

T Pémeztripartita. —

Suelos himicos dei Holoceno.
Caliche

Poémez con andesita.
Ceniza basdltica.
Arcilla

_ Suelo duro.
Arcilla

Suelo duro.
Arcilla

Capa dura,

.G.chilla 3

Erupcion de pénm
Arcilla

. MM y pruvas. Dmlav;'es de
glaciales det Illmois Superior )

Erupcion de arenas azules,

Deslaves de glaciales del Hlinois
Inferior { Arenas y gravas )

b

> Serie lacustre superior :
Arcillas poco consolidadas.

Capa dura.

Serie facustre inferior :
F Arcillas muy consolidadas.

Figura I1-6 Estratigrafia de la planicie lacustre de la Cindad de México { Mooser )
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En conclusion se puede decir que el proceso de formacion de los suelos lacustres, son la consecuencia
del depdsito y alteracion fisico-quimica de los materiales edlicos, aluviales y de las cenizas volcanicas
en el ambiente lacustre, donde existian abundantes colonias de microorganismos y vegetacion acuética;
este proceso sufri6 largas interrupciones durante los periodos de intensa sequia, en los que el nivel del
agua bajo y se formaron costras endurecidas por deshidratacién o por secado solar. Otras breves
interrupciones fueron provocadas por violentas etapas de actividad volcanica que cubrieron toda la
cuenca con mantos de arenas basalticas o pumiticas; eventualmente en los periodos de sequia ocurria
también una erupcion volcanica, formandose costras duras cubiertas por arenas volcanicas.

Con el proceso descrito se formé una secuencia de estratos de arcilla blanda separados por lentes duros

de limos y arcillas arenosas, por costras secas y por arenas basalticas o pumiticas producto de
erupciones volcanicas. Los espesores de las costras duras por deshidratacién solar tienen cambios
graduales debido a las condiciones topograficas del fondo del lago, alcanzando su mayor espesor en las
orillas del vaso y disminuyendo o ain desapareciendo hacia el ceniro de este; esto se puede observar en
el lago de Texcoco; ya que esta regién tuvo escasos periodos de sequia.

Evolucion de las propiedades mecanicas.

a) Consolidacidn natural.

El proceso de formacion de los suelos implicd que se consolidaran bajo su propio peso, excepto las
costras duras que se consolidaron fuertemente por deshidratacion o secado solar y en su parte inferior
formaron una zona ligeramente consolidada; considerando que la masa de suelo predominante era muy
blanda y normalmente consolidada, la vanacion de la resistencia al corte con la profundidad debié ser
lineal y seguramente muy similar en cualquier punto del lago.

El Lago de Texcoco practicamente no sufrid etapas de sequia, y en este sitio el contenido salino del
agua era mas alto, por esta razon las arcillas resultaron mas blandas y compresibles que en el resto de ia
cuenca.

b) Consolidacion inducida.

El desarrollo urbano en la zona lacustre de ta cuenca de México ha ocasionado un complejo proceso de
consolidacton debido a : :

La colocacion de rellenos desde la época precortesiana, necesarios para la construccion de viviendas y
piramides, y también para el desarrollo de zonas agricolas.

La apertura de tajos y tineles para el drenaje de las aguas pluviales y negras, lo cual provocd el
abatimiento del nivel freatico y consecuentemente se incrementd el espesor de la costra superficial y la

consolidacion de la parte superior de la masa arcillosa.

La extraccion de agua del subsuelo, la cual se ha incrementado con €l paso del tiempo y ha causado la
consolidacion progresiva de las arcillas, desde los estratos inferiores hasta los superficiales.

La construccion de estructuras debidas al creciente desarrollo urbano.
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¢) Resistencia al corte.

Las etapas del proceso de consolidacion implican la evolucién de la resistencia al corte de los suelos,
tal como se muestra en la siguiente figura.

Resistencia
Profundidad NFo w de mm_ ta qc
{m] © ¥ TAL |
35
TrC
'y
10 LD
di
20 LD
S —hic — — —
INe
30 LD
c
40
PCP
50 Y Y ) l
dz = dt di=d2 da<ds ds=ds
a) Condicién inicial b) Formacion de Ia ) Formacitn del d) Aplicacion de &) Efecto del bombeo
COsLra $ECH. relleno artificial. sobrecarga. profundo.
NFo  Nivel fredtico inicial. di Espesor de un estrato de arcilla.
NFA  Nivel fredtico abatido. RA  Relleno artificial,
qc Resistencia de punta del cano. Q Sobrecargas superficiales.
NC  Suelo normabnente consolidada. Ai Diferencia de nivel por asentamientos y rellenos.
LD  Lentes duros. PCS  Suclo preconsolidade superficial.
88  Costra seca por exposicidn al sol. PCP  Suelo preconsolidado profindo.

Figura II-7 Evolucion de la resistencia al corte de los suelos de la zona del lago.

Caracteristicas estratigrdficas.

a) Costra superficial. {( CS)

Este estrato esta integrado por tres subestratos que constituyen una secuencia de materiales naturales
cubiertos con un relleno artificial heterogéneo.

El primer subestrato es un relleno artificial ( RA ) de restos de construcciones y rellenos arqueolégicos
cuyo espesor varizentre 1 y 7m

El segundo subestrato que compone la costra superficial es un suelo blando ( SB ) el cual esta
compuesto por depositos aluviales blandos intercalados con lentes de materiat edlico.
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Por ultimo se encuentra una costra seca ( SS ), la cual se formé como consecuencia de un abatimiento
del nivel del lago, quedando expuestas algunas zonas del fondo a los rayos solares.

b} Serie arcillosa lacustre s 101

El perfil estratigrafico entre la costra superficial y la llamada capa dura es muy uniforme, y se pueden
identificar tres estratos principales acordes con su origen geolégico y con los efectos de consolidacion
inducida por las sobrecargas superficiales y por el bombeo profundo, las cuales son:

Las arcillas preconsolidadas superficiales ( PCS ). En este estrato las sobrecargas y los rellenos
provocaron un proceso de consolidacion que transformé a los suelos normalmente consolidados
localizados debajo de la costra superficial en arcillas preconsolidadas.

Las arcillas normalmente consolidadas ( NC ). Se localizan por debajo de la profundidad hasta la que
afectan las sobrecargas superficiales y por arnba de los suelos preconsolidados por el bombeo
profundo.

Las arcillas preconsolidadas profundas ( PCP ). El bombeo para abastecer a la ciudad de agua potable
ha generado un proceso- de consolidacidn mas significativo en las arcillas profundas que en las
superficiales. y

Por otra parte, los estratos de arcilla tienen intercalados lentes duros ( LD ) que se pueden considerar
como estratos secundarios, tal es el caso de los lentes de arena volcdnica, los lentes de vidrio volcanico
( pémez ) y las costras de secado solar.

El espesor total de la serie arcillosa superior varia entre 25 y 50 m de acuerdo a las condiciones
geologicas y topograficas del sitio en estudio.

¢) Capa dura

La capa dura es un depdsito heterogéneo en el que predomina el material limo-arenoso con lentes de
arcilla y ocastonalmente con gravas, tiene una cementacion muy variable { con carbonatos de calcio ),
asi como su espesor también varia, siendo casi imperceptible en la zona central de! lago que no llegd a
secarse, hasta alcanzar unos 5 m en las orillas de dicho lago.

Este estrato se desarrolld durante el interglacial de Sangamon, que se caracterizo por ser un periodo de
sequia y calor.

La resistencia de esta capa es variable, asi como su espesor, los cuales aumentan gradualmente del
Oriente al Poniente.

d) Serie arcillosa lacustre inferior.

Esta secuencia de estratos de arcilla separados por lentes duros, en general es un arreglo semejante al
de 1a serie arcillosa lacustre superior; el espesor de este estrato es de unos 15 m en el centro del lago y
practicamente desaparece en las orillas.
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¢) Depésitos profundos.

Se encuentra debajo de la serie arcillosa lacustre inferior, y estan compuestos por arenas y gravas
aluviales limosas, cementadas con arcillas duras y carbonatos de calcio; la parte superior de estos
depositos estan mas endurecidos (de 1 a 5 m ), mrentras que en la parte inferior se encuentran estratos
menos cementados y en ocasiones hasta arcillas preconsolidadas.

b) Depdsitos de transicion.

Este tipo de suelos se encuentran localizados en el quiebre morfologico entre las lomas y la planicie,
por lo cual los depositos lacustres del centro van cambiando a medida que se acercan a las lomas; en
este sitio se intercalaron las arcillas lacustres con capas de suelos limosos, cuerpos de arenas fluviales, y
en ciertos casos en la desembocadura de rios y arroyos se acumularon importantes depésitos de gravas
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Flujos piroctisticos Cuquita.

Figura II-8 Estratigrafia de la zona de transicion.

Los depdsitos de transicion forman una franja que divide los suelos lacustres de las sierras que rodean
al valle de los aparatos volcanicos que sobresalen de la zona del lago. Estos materiales de origen aluvial
se dividen de acuerdo al volumen de clasticos que fueron arrastrados por las corrientes hacia el lago, y
la frecuencia de los depésitos; asi se han tipificado dos grandes grupos que son: la transicion
interestratificada y la transicion abrupta.
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icion interestrati | Poniente,

Fsta condicion se presenta en los suelos que se formaron al pie de las barrancas, donde se acumularon

los acarreos fluviales que descendieron de las lomas a la planicie; estos depdsitos se asemejan a los
deltas, solamente que se extendieron hasta las arcillas del lago de Texcoco, formandose intercalaciones
de arcillas lacustres con arenas y gravas de rio.

El ancho de la franja de estos depésitos varid con el clima de cada una de las épocas geologicas
durante las que se formaron; cuando los glaciales en las barrancas de las lomas se derritieron, formaron
potentes depositos fluviales, por lo cual puede generalizarse que la zona de transicion interestratificada
es cambiante y ancha al pie de las lomas.

En esta zona se encuentran debajo de la capa dura depdsitos cadticos glaciales, laharicos y
fluvioglaciales caracterizados por enormes bloques depositados en la boca de las Barrancas de San
Angel, del Muerto, Mixcoac, Tacubaya, Tarango y Rio Hondo.

Corte A-A'

Figura lI-9 Transicion interestratificada ancha.

Otra zona de transicion € interestratificada ancha se extiende del Valle de Chapultepec hacia el sur.
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Por otra parte, los depositos aluviales pueden ser recientes, por lo cual se localizaran arriba de los
depositos tacustres, tal es el caso de la cubierta de suelos negros, orgénicos, arenosos y limo-arcillosos
del Holoceno que se extienden desde el pie de las lomas sobre 2 0 3 km al Oriente formando las riveras
del lago histérico de los toltecas y mexicas.

Cenro de Iztapalapa.

F@ra?)élo Transicion im;éé;_a_ﬁjiicada' zgéﬁ'idﬁléiﬁgnﬁzgrgﬁvf
icig ta cercana a los cerros.
Esta condicion se encuenira en ¢l contacto entre los rellenos de la cuenca y los cerros que sobresalen de
¢l a manera de islotes, los depositos fluviales al pie de los cerros practicamente no existen, lo cual
origina que las arcillas lacustres estén en contacto con la roca; la transicion abrupta se encuentra en el

Pefion de los bafios, el Pefion del Marqués, el Cerro de la Estrellay el Cerro del Tepeyac.

La estratigrafia tipica de estas zonas estd integrada por la serie arcillosa lacustre, interrumpida por
numerosos lentes duros de los matenales erosionados de los cerros vecinos.

En estas zonas de transicion abrupta donde la consolidacion de los suelos estd muy avanzada, se
desarrollan fisuras superficiales que llegan hasta 20 m o mas de profundidad.

R Superficie original.

Figura lI-11 Transicion abrupta.
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c) Depdsitos de las lomas.

La Zona de las Lomas esta formada por las serranias que limitan a la cuenca al Poniente y al Norte,
ademas de los derrames del Xitle al SSW; en las serranias predominan tobas compactas de
cementacion variable, depésitos de origen glacial y aluviones, mientras que en el pedregal del Xitle, los
basaltos sobreyacen a las tobas y depésitos fluvioglaciales y glaciales mas antiguos.

Zona Popjente.

a} Sierra de las Cruces.

Se formé durante el Plioceno Superior, extendiendo su actividad hasta el Pleistoceno superior
( Sangamon ).

Esta cierra estd compuesta por varios escudo-volcanes andesitico-daciticos de estructura compleja,
cada aparato estd constituido por cumbres lavicas y extensos abanicos volcanicos. Estos abanicos
volcanicos son el producto de la acumulacién de materiales piroclasticos producidos durante los
periodos de actividad explosiva, posteriormente estos fueron transportados por el agua, el aire, y el
hielo. '

Durante la formacion de las lomas se observan las siguientes unidades litoldgicas.

Capas de erupciones pumiticas plinianas. Correspondientes a la actividad volcanica de mayor
violencia. -

Flujos piroclasticos { nuées ). Representados por grandes volimenes de grava, bloques y arena fina
( arenas azules, arenas rosas, Cuquita )

Lahares calientes. Correspondientes a corrientes impulsadas y lubricadas por gases y agua condensada;
estan asociadas a erupciones de flujos piroclasticos.

Lahares frios. Son acumulaciones cadticas de material piroclastico arrastrado por corriente lubricadas
con ¢l agua de lluvia.

Depésitos fluvioglaciales. Producto del arrastre del agua que se dernte y sale del glacial.

Depositos fluvioglaciales estratificados. Correlacionables con la formacion clastica aluvial del relleno
de la cuenca de México.

Suelos. Son el producto de la alteracion de las distintas unidades litologicas, de cenizas, y
acumulaciones de polvo edlico; son rojizos cuando el ambiente en el que se formaron esta asociado a
climas hamedos y calientes, y de color amarillo cuando corresponden a climas frios.

b) Pedregal del Xitle.

El cerro det Xitle hace aproximadamente 200 afios produjo una extensa colada de lavas basalticas que
cubrieron las lomas al pie del Ajusco y avanzaron en sus frentes hasta la planicie lacustre entre Tlalpan
y San Angel. Las lavas descendieron sepultando dos valles antiguos: uno al Sur que se dirigia

ware i
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anteriormente a las fuentes brotantes de Tlalpan, y otro mayor en el Norte que se extendia entre el cerro
de Zacaltepetl y las lomas de Tarango; este altimo valle contaba con dos cabeceras, una en los flancos
orientales del Cerro de la Palma y la otra en la Barranca de la Magdalena Contreras.

Nota: B cowlg A-K o prasente
oy ligwe 19

Figura II-12 Geologia del pedregal del Xitle.

1. Atyvidh 4, Tebas, arends arules y sepdsites fivioles
2. Basaitos Padregal del Xitle §. Acuresos caotics, fluvioglatioles
3. Basohies Chchinautain 8. Formacidn Torange ( Mujos piroctosticos Cunuila )

Figura II-13 Seccion Chichinautzin-Lomas cortando el pedregal de San Angel.

A la zona cubierta por las lavas basalticas se le identifica en la actualidad como los pedregales de San
Angel, San Francisco, Santa Ursula, Carrasco y Padierna,
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Esta regién corresponde a la Sierra de Guadalupe, y estd constituida principalmente por rocas
volcanicas daciticas y andesiticas formando un conjunto de elevaciones domicas que se extienden desde
¢l Tepeyac en el SE de la sierra, hasta la zona de Basrientos en el NW. La parte central de la sierra se
_ encuentra afectada por un graben que se extiende al NNE formando el Valle de Cuautepec; en el
extremo Norte de dicho graben se encuentra el Cerro de las Tres Paredes, que corresponde a la parte
més alta de la sierra de Guadalupe.

La Sierra de Guadalupe también cuenta con potentes depdsitos de tobas amarillas que cubren a sus
numerosas elevaciones en forma de abanicos aluviales; estas tobas consisten en estratos de vidrio
pumitico fino a grueso, y son el producto de las erupciones violentas que formaron la Sierra de las
Cruces durante el Plioceno superior y Pleistoceno.

Durante el Pleistoceno medio y supertor, las oscilaciones climaticas produjeron periodos glaciales e
interglaciales, que sometieron a la Sierra de Guadalupe a ciclos de erosion pluvial y edlica, formandose
pequeiios depésitos de aluviones y loess. Finalmente al azolvarse la cuenca del Valle de México a
consecuencia de la formacion de la Sierra del Chichinautzin, la Sierra de Guadalupe fue rodeada por
depositos aluviales y lacustres en el Norte, Sur, y Este, por lo cual en la actualidad emerge esta sierra
como una peninsula.

Tectonica
La formacién de la cuenca se presentd en tres fases :

a) Antigua.

Los sedimentos marinos del Cretasico parecen obedecer a plegamientos laramidicos que forman
frentes al Oeste.

En el Norte de la cuenca del Valle de México, al Este de Apaxco, durante el Cretasico inferior se
formaron plegamientos con frentes dingidos hacia el Oeste; por otra parte, las calizas localizadas al Sur
de 1a cuenca del Valle de México, en ¢l rea de Cuernavaca, también revelan frentes plegados dirigidos
hacia el Oeste,

De lo anterior se concluye que también debajo de la cuenca del Valle de México, los plegamientos
estan dingidos hacia el Oeste.

I S G
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Figura Il-14 Pliegues laramidicos dirigidos al Poniente en calizas del Cretasico.
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. b) Intermedia

Entre 1000 y 2500 m de profundidad se encuentran secuencias volcanicas del Oligoceno, productos de
una subduccién en la trinchera antigua, frente a la costa Occidental de México. Estas vulcanitas se
depositaron en grabenes dirigidos al NW

Figura II-15 Fosas del Oligoceno dirigidas al NW.

¢) Moderna

La nueva subduccion de la trinchera de Acapulco, activa desde fines del Mioceno hasta la actualidad,
ha reactivado ¢ intensificado el antiguo fracturamiento del Oligoceno en el Oriente y Poniente de la
cuenca, creando asi la Sierra Nevada y la Sierra de las Cruces.

Siexra de bas Cruces.

P

P NN NN

Sierra Nevada,

Figura Il-16 Fosas del Plio-Pleistoceno dirigidas al NW.

También debido a la nueva subduccion se debe la reactivacidon o creacidon de fracturas tectonicas
dinngrdas al NW ( Sistema Tlaloc-Apan ), y al ENE ( Sistema Santa Catanna ).

La tectonica del area urbana y su extension a las lomas del Poniente se presenta en la siguiente figura.

Se pueden apreciar las tres direcciones principales de las fracturas y fallas, que se encuentran dirigidas
al NW, NE y ENE. Los elementos geologicos mas antiguos en general se dirigen al NW, y los mas
jovenes al ENE.

Asumiendo que debajo de la cuenca de México existe una debilidad cortical antigua dirigida a groso
modo en direccion W-E, y ejerciendo sobre ella compresiones, tensiones y cizalleos, estos Glimos de
manera interrumpida y pulsante, una vez a la izquierda y otra a la derecha, es posible generar
hundimientos en bloques escalonados al NW, NE y ENE.
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a)  Fallas Atizapan-Tlaixpan. /b
b)  Fallas Tlaloc-Apan,
¢) Fallas Sta. Catarina-Chichinautzin.

Figura II-17 Los tres principales fracturamientos tipicos de la
cuenca y la faja volcanica transmexicana ( FVIM )

También se registran fallasen direccion WE en la barranca de Santa Fé, que afectan los suelos rojos de

Cuajimalpa ( con una edad promedio de 100 000 afios ) que han producido desplazamientos de 20 m
desde el interglacial de Yarmouth, con lo cual se puede afirmar que estos estratos tiene una velocidad
relativa de 0.05 mm / afio. Estas fallas se han identificado como fallas listricas, es decir, estin
relacionadas con las emisiones de lava del Chichinautzin,

® e ®

>

Figura lI-18 Fallas listricas.

Zonificacion geotécnica del Valle de México.

La zonificacion del area urbana de la cuenca del Valle de México se basa en las propiedades de
resistencia y compresibilidad de los suelos que ta forman. ( depdsitos lacustres, aluviales y volcanicos ),
en la siguiente figura se ilustran las tres zonas caracteristicas en las que se divide el Valle de México, y
que aparecen en el reglamento de construcciones para el Distrito Federal,
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T Zoma OF Lomas ZOMA DE TRANSICION ZON2 DEL LAGO
stesves LIMITE OE ESTADOS ( Transicion Alta ) (Lago Centro 1 )
( Transicion Baja ) ( Lago Centro IT)
( Lago Virgen )

Figura II-19 Zonificacion geotécnica del Valle de México.
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Este mapa sirve para plantear en forma preliminar futuros problemas relacionados con las sigwentes
etapas de un proyecto geotécnico:

Realizacion un andlisis preliminar de las condiciones de estabilidad y comportamiento de las
estructuras durante su construccién y su funcionamiento.

Planteamiento e identificacion de los sitios donde eventualmente puedan presentarse condiciones
estratigraficas complejas.

Establecimiento de técnicas de exploracion y muestreo mas adecuadas en cada uno de los sitios
previamente elegidos.

Por otro lado, las zonas especificas que se muestran en dicho mapa geotécnico son: la Zona del Lago,
la Zona de Transicion y la Zona de Lomas, las cuales se explicaran a continuacion.

a) Zona del Lago.

Esta zona se caracteriza por los grandes espesores de arcillas blandas de alta compresibilidad, que
subyacen a una costra endurecida superficial,

La zona del lago se divide en tres subzonas de acuerdo a dos factores:
1. La consolidacion inducida en cada sitio.
2. El espesor y propiedades de la costra superficial.

Estas subzonas son;
a) Lago virgen.

Este sitio comresponde al sector Ornente del lago, en donde pricticamente se han conservado las
propiedades mecanicas de los suelos desde su formacién, pero recientemente en esta zona de la ciudad
se han incrementando las sobrecargas superficiales y el bombeo profundo.

La estratigrafia tipica del lago virgen y las propiedades de cada uno de los estratos que la componen se
ilustran a continuacion.

Tabla I1-2 Estratigrafia y propiedades de los estratos de la subzona del lago virgen.

Estrato* Espesor en m ¥ en t/m’ C en ton/m’ ¢ en grados
Costra superficial. 1.0 a 25 14 1.0 20
Serie arcillosa superior. 38 a 40 1.15 0.5a10 - ‘_‘
Capa dura.** 1a2 - 0alo 25 a 36
Sernie arcillosa infenor. 15 a 30 1.25 3 a4 - |

* En orden de aparicién a partir de la superficie. _
** La informacion es muy limitada; los pardmetros presentados corresponden a pruebas triaxiales CU.

El sondeo con cono eléctrico que se presenta a continuacion muestra la estratigrafia de esta subzona
del lago hasta la capa dura.
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Figura II-20 Sondeo con cono eléctrico en la subzona del lago virgen.

b rol.

Esta zona estd asociada al sector no colomal de la ciudad, la cual se ha desarrollado a partir de
principios de este siglo y ha estado sujeta a las sobrecargas generadas por construcciones pequefias y
medianas.

Por otro lado, las propiedades mecanicas del subsuelo representan una condicion media de alteracién
con respecto a la subzona del lago virgen y la del lago centro I1.

La estratigrafia y proptedades mecanicas de esta subzona se ilustran a continuacion,

Tabla -3 Estratigrafia y propiedades de los estratos de la subzona del lago centro 1.

Estrato* Espesor en m Y en tm’ C en ton/m’ ¢ en grados
Costra superficial, 4a6 1.6 4 25
Serie arcillosa superior.. 20 a 30 1.2 1a2 -
Capa dura ** 3as 1.5al6 0alQ 25 a 36
Sene arcillosa inferior. 8alod 1.3 a 1.35 5a8 -

* En orden de aparicion a partir de la superficie,
** La informacion es muy limitada; los pardmetros presentados corresponden a pruebas triaxiales CU.
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Figura II-21 Sondeo con cono eléctrico en la subzona del lago centro 1.

¢l Lago centro 11,

Esta subzona corresponde con la antigua traza de la ciudad, donde la historia de cargas aplicadas en la
superficie ha sido muy vanable, por lo cual se han presentado las siguientes condiciones extremas:

a) Arcillas preconsolidadas por efecto de rellenos y grandes construcciones aztecas y coloniales.

b) Arcillas blandas, asociadas a lugares donde se han localizado plazas y jardines durante largos
periodos de tiempo.

c) Arcilias muy blandas, localizadas en los cruces de antiguos canales.
También esta zona se ve afectada por el intenso bombeo, necesario para suministrar de agua a la

ciudad, con lo cual se incrementa la resistencia de los estratos de arcilla por efecto de la consolidacion
‘inducida, tal como se puede apreciar en el siguiente sondeo con cono eléctrico efectuado en esta zona.

e .
i
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Figura II-22 Sondeo con cono eléctrico en la subzona del lago centro If

La estratigrafia y las caracteristicas de esta subzona del lago se presentan en la siguiente tabia.

Tabla 1I-4 Estratigrafia y propiedades de los estratos de la subzona del lago centro II.

Estrato* Espesor en m vy en t/m’ C en ton/m’ ¢ en grados
Costra superficial. 6a 10 1.7 4 25
Serie arcillosa superior. 20 a 25 1.3 3 -
Capa dura ** 3as 1.5 a 1.6 0all 25 a 36
Serie arcillosa inferior. 6 a8 13 al4 6 al2 -

* En orden de aparicién a partir de la superficie.

** Lainformacién es muy limitada; los pardmetros presentados corresponden a pruebas triaxiates CU.

b) Zona de Transicion.

Lransicion interesiratificada del Poniente,

Se localiza en una framja comprendida entre las zonas del lago y las lomas, en la cual se encuentran
depositados estratos de arcillosos de ambiente lacustre intercalados con suelos gruesos de origen

aluvial.
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La frontera entre las zonas del lago y transicion se definié como aquella en la cual desaparece la serie
arcillosa inferior, la cual corresponde aproximadamente con la curva de nivel donde la capa dura esta a
20 m de profundidad con respecto al nivel medio de la planicie.

La transicion interestratificada del Poniente se divide a su vez en dos subzonas, en funcién de la
cercania a las lomas y del espesor de los suelos relativamente blandos.

a) Transicién alta.

Esta subzona de transicion se encuentra alojada mas cerca de las lomas, y presenta irregularidades
estratigraficas producto de los depdsitos aluviales intercalados; la frecuencia y disposicion de estos
depésitos depende de la cercania a las antiguas barrancas, y debajo de estos depdsitos aluviales se
encuentran estratos arcillosos que sobreyacen a los depdsitos propios de las lomas.

F3

La estratigrafia y propiedades mecanicas de esta subzona se muestra a continuacion.

Resistencia de punta qc en kgfem®
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0
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en [m]
=] ‘
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20 ' ot

Figura II-23 Sondeo con cono eléctrico en la subzona de transicion alta.

Tabla II-5 Estratigrafia y propiedades de los estratos de la subzona de transicion alta.

Estrato Espesoren m Y en t/m’ C en ton/m’ ¢ engrados
Costra superficial. 8 al0 1.6 10 20
Suelos blandos. ' 4236 1.3 5 0

Un corte mas detallado del suelo tipico de esta subzona donde, donde se pueden apreciar con mayor
detalle cada uno de los estratos se presenta a continuacion.
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Figura I1-24 Estratigrafia tipica en la zona de transicion alta.

b) Transicion baja.

Agnjero de roedores. G2

Corresponde a la transicion vecina a la zona del lago; en esta subzona se encuentra la serie arcitlosa
superior intercalada con estratos limo-arenosos de origen aluvial, que se depositaron durante las
regresiones del antiguo lago. Este proceso dio origen a una estratigrafia compleja, donde los espesores y
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propiedades de los materiales pueden tener variaciones considerables de acuerdo a su ubicacion con
respecto a las corrientes de antiguos rios y barrancas.

En términos generales se puede decir que las caracteristicas estratigraficas de la parte superior de la
subzona de transicién baja son similares a las de las subzonas del lago centro I o centro I, esto es : la
costra superficial estd formada por depdsitos aluviales con capacidad de carga no uniforme, los
materiales compresibles se extienden unicamente a profundidades maximas del orden de 20 m, ademas
existe una interestratificacion de arcillas v suelos limo-arenosos, y se presentan mantos colgados.

Los resultados tipicos obtenidos con sondeos con cono eléctrico son los siguientes.

Resistencia de punta qe en kgfom®
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RS
E—

Profundidad Z —

en [m]
5 L
=
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Figura II-25 Sondeo con cono eléctrico en la subzona de transicion baja.

ransicion abrupta a los cerros.

Se encuentra ubicada entre las zonas de lago y los cerros aislados; en estos sitios se encuentran
intercaladas las arcillas lacustres con numerosos lentes de materiales erosionados de los cerros y hasta
lentes delgados de travertino silicificado.
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Figura II-26 Sondeo con cono eléctrico cercano al Pefion de los Bafios.

¢) Zona de las lomas.

Durante la formacion de las lomas se pueden observar en la actualidad los siguientes elementos
litoldgicos, producto de las erupciones de los grandes volcanes andesiticos estratficados de la Sierra de

las Cruces ;

Horizontes de cenizas volcanicas.
Capas de erupciones pumiticas.

Lahares,

Avalanchas ardientes.
Depositos glaciales.
Depésitos fluvioglaciales.
Depositos fluviales.

Suelos.
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Eventualmente se encuentran rellenos no compactos, utilizados para nivelar terrenos cerca de las
barrancas y tapar accesos y galerias de minas antiguas.

Todos estos materiales presentan condiciones irregulares de compacidad y cementacion, las cuales
determinan la estabilidad de las excavaciones en esta zona, por este motivo s¢ pueden desarrollar
mecanismos de falla con excepcion de los cortes efectuados en los lahares compactos.

Tobas y lahares fracturados.

Estos materiales pueden presentar fracturas en direcciones concurrentes que generen bloques
potencialmente inestables; estos bloques pueden activarse mediante la accion de un sismo o por efecto
de la alteracion de las superficies de fracturamiento como consecuencia de un humedecimiento
producto de la infiltracion de escurrimientos no controlados.

Un aspecto muy importante con respecto a las tobas, es que estas pueden endurecerse al estar
expuestas al medio ambiente, mientras que otras son facilmente degradables y erosnonabl&s

Depésitos de arenas pumiticas v lahares de arenas azules.

Estos suelos estan en estado semicompacto y se mantienen en taludes verticales debido principalmente
a la cohesion aparente proporcionada por la tension superficial asociada a su bajo contenido de agua,
por esta razon, el humedecimiento o secado de este tipo de materiales puede provocar la falla de los
cortes. '

Lahares poco compactos v depositos glaciales y fluvioglaciales.

Estos depositos presentan una compacidad y cementacion muy erratica, por lo cual el aguay el viento
ocasionan una erosién progresiva en este tipo de suelos; los taludes en este tipo de materiales son
inestables hasta que alcancen €] angulo de reposo del suelo granular en estado suelto.

Por lo antes mencionado, se puede concluir que los principales agentes que activan la erosion son el
agua y el viento, por lo cual se deben proteger estos materiales contra el interperismo prolongado.

Basaltos.

Estos materiales fueron generados por el Xitle, y estan formados por coladas lavicas que presentan
discontinuidades como fracturas y cavernas eventuaimente rellenas de escoria. La estabilidad de las
excavaciones debe analizarse en funcion de los planos principales de fracturamiento y no de la
resistencia de intrinseca de la roca; en el caso de las cavernas grandes se debe estudiar la estabilidad de
los techos.

En la exploracion geotécnica de esta zona tiene mas valor el reconocimiento geologico detallado de 1a
perforacion controlada con martillos neumaticos en un mayor nimero de puntos, que la obtencion de
muestras con barriles de diamante y maquinas rotatonias.

Los accidentes que se pueden observar en las éoladas de basalto son principalmente :

» Fracturas que pueden formar bloques independientes y desarrollar un mecanismo de falla

o
iy
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¢ Burbujas grandes ( cavidades ) o pequeiias ( zonas porosas débiles ).

* Vacios entre coladas, las cuales generalmente son cavidades lenticulares, es decir, su desarrollo
puede ocupar una zona amplia en planta, mientras que el espacio vacio vertical que queda entre dos
coladas puede ser de apenas unos centimetros. Este mismo fenémeno se ha observado entre la
primera colada y el terreno original.

Adicionalmente se han encontrado en los derrames del Xitle, cavidades en forma de tineles que se
prolongan varias centenas de metros y que estan alojados a lo largo de cauces anteriores a la colada;
este fenomeno se produce cuando la superficie y las fronteras se enfrian y la parte central sigue
fluyendo, generando una cavidad de este tipo.

La exploracion de estos depositos puede hacerse eficientemente con martillos neumaticos evaluando
cuidadosamente la velocidad de avance de la broca, la intensidad del ruido que produce y los caidos
que ocurren en la tuberia de perforacion. Con base en esta informacion se pueden clasificar los

. depositos.de subsuelo.y. estimar su.estado general para las aplicaciones de Ingenieria Civil, tal como se

ilustra a continuacion.

Prof. | Tiempo para svanzar 20 om | Ruido {Color Clasificacion
m | 50 100 150 [T

Café Relleno
Gris rojizo.
Material brechoide.
Café

Grisrojizo.| Basalto fracturado.

Basalto

Gris Basalto fracturado.

Basalto muy
I fracturado.

] Cavemna
Sin polvo Basalto fraturado.

S  Suave
M Medio
I Intenso

Figura 11-27 Sondeo a percusion con perforadora neumatica.

La estratigrafia tipica del subsuelo en la Zona de Lonas se presenta en la siguiente figura; se puede
apreciar con detalle en este corte los estratos que conforman a este sitio, que en general han presentado
un comportamiento dindmico adecuado durante los eventos sismicos, causando dafios de poca
importancia a las edificaciones que estan cimentadas en este lugar.
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Glacial Wisconsin

Interglacial Sangamon.

Glacial Ilfinois Superior,

Glacial Iltinois Inferior.

150 m

Gran Interglacial Yarmouth

— 500 000 afios amies de hoy,

Suelos residuales

Morrenas la Marquesa.

Suelos residuales rojos Cuajimalpa.

\ «—— Pomez varias erupciones.
Suelos residuales rojos-amarillos Totolapa.

Motrenas Totolapa Superior y estrias Cafiada.
Erupciones del horizonte Pingo.
Suelos residuales café-amarillos.

Arenas azules, erupciones hace 170 000 afios
Flujos piroclasticos y lahares ( 2 km® )

Suelos residuales.
1.shares ciclopeos.

Morrenas Totolapa Inferior.

Suelos residuales pumiticos amanilos.

Emisién del domo Cuajimalpa.

Flujos piroclésticos Cuajunalpa de andesita
de horblenda ( hace 430 000 afios )

Emisién del domo Totolapa.

Tobas purniticas amarillas y suelos rojos.

Tres grandes erupciones de pomez entre
suelos rojos.

Flujos piroclasticos de la erupeién Cuquita:
Dacita de Hbl y Qz con biotita; 20 km*

Figura II-28 Estratigrafia de la zona de lomas.
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Capitulo III'  Estudios geofisicos en el Valle de México.

Introduccion.

Al igual que en 1957 y 1979 los macrosismos de 1985 evidenciaron lo fragil y problematico que es el
subsuelo de la Ciudad de México, en donde actualmente se encuentra una de las méas grandes y mas
densamente pobladas ciudades en el mundo, la cual nunca estard a salvo de los embates de los
temblores; aprender a vivir con ellos y edificar en forma segura es la (nica altemativa viable para ese
gran problema, haciéndose cada vez mas urgente conocer las caracteristicas dinamicas de los materiales
que componen ¢l subsuelo, asi como las estructuras geologicas que intervienen.

Por este motivo, la Comision Federal de Electricidad consiente de la importancia que representa
incrementar la seguridad de la metropoli, colabord con el Comité de Reconstruccion creado por orden
presidencial a partir de los eventos sismicos del 19 y 20 de Septiembre de 1985, poniendo a su
disposicion la infraestructura técnica y humana para realizar la exploracion geofisica ‘del Valle de
México, de esta manera fue posible caracterizar en forma aproximada los materiales y rocas
comprendidos en los primeros 500 m de profundidad.

Esta labor abarcé desde la recopilacién de la informacién previa y el levantamiento de campo, hasta la
correlacion de las interpretaciones y su aplicacion geologica y geotécnica, para lo cual se utilizaron los
métodos geofisicos del sondeo eléctrico vertical y refraccion sismica para los pnmeros 500 m de
profundidad sobre los principales caminos, avenidas y ejes viales, y los métodos de Croos-Hole y el
analisis de vibraciones en la demolicién de edificios, para determinar parametros dinamicos de los
depésitos lacustres en los primeros 50 m de espesor en puntos especificos de la urbe.

Sondeos Eléctricos Verticales (SEV')

Los métodos geofisicos se utilizan para determinar de manera indirecta las capas mas importantes del
subsuelo, y conocer algunas de sus caracteristicas fisicas y geologicas.

Los sondeos eléctricos verticales son una buena técnica de exploracion geofisica. Este método consiste
en introducir una corriente eléctrica al subsuelo a través de dos electrodos conectados a un circuito
transimisor, para lo cual es necesario clavar los electrodos en la superficie y asegurarse de que exista un
acoplamiento con el terreno, de tal forma que la resistencia de contacto sea minima; el campo eléctrico
asi establecido genera superficies equipotenciales perpendiculares al flujo de cormente las cuales son
distorsionadas por la presencia de estratos o capas, por lo cual se producen diferencias de potencial que
pueden monitorearse en fa superficie a través de dos electrodos de potencial y un voltimetro receptor.

Para cierto grupo de arreglos geométricos de SEV las mediciones entre electrodos de corriente
(exteriores) y de electrodos de potencial (interiores) se realizan manteniendo los cuatro electrodos en
puntos colineales y simétricos a un punto central o linea de atribucién, cuando la distancia entre los
electrodos de corriente ( AB ) es al menos cinco veces mayor que la distancia entre los electrodos de
potencial { MN ), al arreglo se le denomina Schlumberger y presenta las siguientes ventajas: rapidez en
el trabajo de campo, poca distorsion por efectos laterales indeseables, estabilidad en las lecturas de
corriente y voltaje, y facilidad para llegar a un modelo estratificado.
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Distancia entre clech'odos de potencial. ( MN )
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Figura Ill-1 Método de sondeo geoeléctrico.

En cada posicion electrodica se determina el valor de la resistividad aparente ( reciproco de la
conductividad ) por medio de la siguiente ecuacion:
Pa=kV/I

Pa  Resistividad aparente en ohm.m

k  Constante geométrica del arreglo en m
V  Diferencia de potencial en volts

I  Intensidad de corriente en amperes

En el campo los datos de resistividad aparente se grafican contra la semidistancia entre electrodos de
corriente ( AB /2 ) en ejes logaritmicos a fin de detectar oportunamente cualquier error de medicion.

P aparente
(log)

Distancia entre
electrodos / 2

(log) ¥

Figura III-2 Curva de resistividad aparente.

El tratamiento que se hace a Ia curva de resistividad aparente a través de procesos graficos y/o
matematicos automatizados, conduce a determinar el niimero de capas y los espesores de un modelo
estratificado del subsuelo, asi como los valores de resistividad, la cual depende de algunas de sus
caracteristicas fisicas como: arcillosidad, alteracion, saturacion y salinidad del agua.
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Para cumplir con los objetivos encomendados se programé la exploracion de una éarea de
aproximadamente 900 km’ que comprende parte del lago de Texcoco, las zonas de los antiguos lagos
de Chalco y Xochimilco, la zona urbana de ciudad Netzahualcoyotl y gran parte de la ciudad de México
( Las delegaciones de Iztapalapa, Coyoacan, Ixtacalco, Benito Juirez, Cuauhtémoc, Venustiano
Carranza, Tlalpan, Alvaro Obregén, Gustavo A. Maderoy Azcapozaico )

Con la integracion de esta informacion, se procesaron e interpretaron los 365 SEV realizados durante
los 6 meses que duro el trabajo geoeléctrico de campo, que comprendieron un total de 26 lineas de
mvestigacion, abarcando una longitud total de 400 km.

De todos los SEV efectuados, el 85% alcanzaron aberturas interelectrodicas ( AB ) de 2000m,
necesarias para alcanzar profundidades de exploracion de 500 m, y tan solo menos del 5% de ellos
tuvieron que repetirse por ruido excesivo en los potenciales.

Analizando esta informacion y correlacionando los espesores de las capas de suelo y su resistividad
con los materiales existentes en el Valle de México y aprovechando los afloramientos que alcanzaron en
su cierre algunas lineas, los cortes geologicos de mas de un centenar de pozos de fa Comision de Aguas
del Valle de México y la informacion geoldgica y geotécnica proporcionada por el COVITUR de varios
pozos de exploracion y tramos de tnel en algunas de las lineas del Sistema de Transporte Colectivo (
Metro ), se encontro que los depositos lacustres mas recientes presentan una resistividad baja ( debido a
su alto contenido arcilloso ) que varia entre 0.2 y 15 chm.m , la formacion Tarango constituida por
rocas piroclasticas y diversos materiales de origen aluvial y volcanico muestran una resistividad
intermedia con un rango entre 12 a 40 ohm.m, y por ultimo los derrames de lava endurecidos y algunas
rocas piroclasticas tienen una resistividad alta comprendida entre 30-a 3000 ochm.m ‘

Tomando en cuenta dicha correlacién y la ubicacion de las tres zonas geotécnicas que comprende el
Valle de México, ha sido posible elaborar la siguiente tabla en la que se ilustran los valores de la
resistividad en funcién de cada uno de los materiales que comprenden cada zona, de acuerdo a la
zonificacién establecida por el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal de 1987.

Tabla 11I-1 Niveles de resistividad eléctrica de los suelos del Valle de Meéxico.

Zona Material Resistividad en- ohm.m
Depositos  recientes de  origen
lacustre con alto contenido de sales. 02 a 10.
Depdsitos lacustres recientes de alta
Lago (1) compresibilidad. : ' l a3
Depositos lacustres antiguos y/o
depositos aluviales. . } 4 a 1S
Capas o lentes de arena y/o
Transicién ([I) depésltos tobaceos pobremente 12 a 28
compactados.
Depdsitos tobaceos compactos. 25 a 40
Brechas basalticas y/o materiales
Lomas (I) iroclasticos. 30 a 60
' Basaltos fracturados. 45 a 100
Roca firme. 100 a 3000
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Ademds se pudo comprobar que existe una fuerte correspondencia entre el relieve topografico, la
resistividad de los materiales y los planos de zonificacion geotécnica de la Ciudad de México, ya que
los materiales de menor resistencia mecénica que corresponden a la zona del lago, son a la vez los que
tienen una menor resistividad ( por su contenido arcilloso ) y a su vez la menor elevacidn topografica.

Los matenales de resistencia intermedia caracteristicos de la zona de transicion, tienen valores de
resistividad intermedia ( por su predominante contenido arenoso } y se localizan a elevaciones
intermedias.

Y por ultimo, los materiales rocosos altamente resistentes correspondientes a la zona de lomas, tienen
una resistividad alta y ocupan los sitios de mayor altitud.

A continuacién se muestran los resultados obtenidos de la interpretacion de los estudios geoeléctricos
para diferentes semiaberturas electrédicas.

Semgagegra eIect_L(_zd ica AB/2 =1 ___Q ﬂ

= . -

En la siguiente ﬁgura correspondlente a una sermabertura electrodlca AB/2=10m se han establecndo
las isolineas de resistividad aparente en 4 colores asociados a los rangos de resistividad de los diferentes
tipos de materiales que existen en el suelo.

Negro 0.1 a 1 ohmm para arcillas con alta concentracion sahina.
Azul 1 a 10 ohm.m para sedimentos lacustres arcillosos.
Verde 10 a 30 ohmm para depésitos aluviales y piroclasticos.
Rojo > 30 ohm.m para rocas compactas de origen volcanico.

Se puede observar én este mapa una nueva delimitacion del suelo lacustre, sobre todo en las partes
central y NE, atravesadas por dos rios importantes provenientes de Tlanepantla y Chapultepec, los
cuales drenaban sus aguas dulces al lago de Texcoco. La delimitacion de las fronteras es muy clara,
siendo notable la manera en que el rio de Chapultepec se ensancha en la zona centro de la ciudad
dejando una depresion de magnitudes importantes, y en donde también se encuentra gran parte de la
infraestructura que urbana que ha sufirdo los mayores dafios durante los sismos de periodo largo.

También se puede observar en la parte Sur del plano como los lagos de Chalco y Xochimilco aparecen
umdos y se comunican con el lago inferior de Texcoco por medio de una franja discontinua de
aproximadamente 2 km de ancho y rumbo NW-SE limitada al Oriente por el Cerro de la Estrella,
dicha comunicacién se infiere a través de los cuerpos arcillosos de los cuales el mds importante se
localiza muy cerca del campo de golf . Country Club ™ en un 4rea de aproximadamente 4 km’, que
comprende parte de las zonas mas dafiadas por los sismos de 1985, tal como lo evidencia el cruce de la
Calzada de Tlalpan y Avenida Taxquefia, que en el reglamento de construcciones de 1987 se considera
atinadamente como zona del lago. . :

De los 14 planos configurados con diferentes aberturas electrédicas ( AB/2 = 10, 20, 30, 50, 70, 100,
150, 210, 260, 320, 380, 460, 560, y 680 m ), se cree que el nivel mas somero ( AB/2 = 10 m ) es el
que describe la forma que tenia el Valle de México a la llegada de los espafioles en 1519.

Aun cuando las aberturas electrodicas no corresponden a profundidades reales de penetracion, puesto
que estas son funcion de los espesores de las capas del suelo y de su resistividad, es posible apreciar la
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distribucton lateral de ia resistividad a profundidad y establecer un modelo cualitativo de la estructura
interna del Valle de México.

Semiabertura electrédica AB/2 = 20 m

Por otro lado, para la semiabertura electrédica AB/2 =20 m se observa una importante depresion ya
antes comentada, cuyo centro se ubica en la Alameda Central y que comienza a cerrarse hacia el
Oriente por las inmediaciones del Lago de Texcoco, el matenal que circunda a esta estructura arcillosa
tiene un alto porcentaje de arenas, de acuerdo con los valores de resistividad, y cuya informacion que ha
sido corroborada por el COVITUR, y en particular por el Ing. Veytia en la zona Poniente de !a ciudad
durante la construccion de la linea 7 del METRO.

En lo que corresponde a la zona Sur se observo un rasgo muy interesante entre el Cerro de 1a Estrellay
la Sierra de Santa Catarina, con una orientacion NE-SW que comunica a poca profundidad los lagos de
Xochimilco y Texcoco; en este estrecho natural, al igual que el que se encuentra en Tlahiac entre la
Sierra de Santa Catarina y el Volcan Tenahutli, seguramente fue construido uno de los diques calzados
con los que los aztecas represaban y controlaban las aguas de los lagos de Chalco y Xochimilco.

Semiabertura electrodica AB/2 = 70 m

Para la semabertura electrédica AB/2 = 70m , se pudo observar que el Cerro de Chapultepec tiende a

conectarse con los derrames igneos del Poniente, a este nivel la depresion central antes comentada se
encuentra separada del Lago de Texcoco, y curiosamente se delimita la zona central sobre la que han
ocurrido los mayores daifios en los sismos intensos de los Gltimos afios.

En lo que respecta a la zona Sur de la ciudad, se puede apreciar la desconexion del Lago de
Xochimilco con el Lago de Texcoco, por otra parte, la franja que une los lagos de Texcoco y
Xochimilco con direccion E-W manifestada también en otros niveles, parece formar una estructura tipo
graben que es consistente con los resultados de las perforaciones profundas realizadas en las cercanias
de Tlahuac por 12 S.G.O. en 1969 y por PEMEX en 1986

Cabe mencionar que de todos los planos configurados, éste es el que mejor se correlaciona con el plano
de zonificacién geotécnica del COVITUR, y al mismo tiempo uno de los mas importantes para la
subdivisién geotécnica de la ciudad.

Semiabertura electrodica AB/2 = 210 m

Para AB/2 = 210m se pude inferir que existe nuevamente una comunicacion de la depresion central
con el Lago de Texcoco, y la separacién entre los lagos de Chalco y Xochimilco, y el predominio de los
materiales granulares ( grava y arena ) se hace presente a ese nivel exceptuando la zona centro de la
ciudad en la que ain aparecen materiales finos( arcitla y limo )

Semiabertura electrodica AB/2 = 560 m

Por ultimo en el plano AB/2 = 560 m se puede observar que con la profundidad se sigue haciendo
presente la depresion central, y también se observa la prolongacion de la zona arcillosa que se encuentra
entre el Cerro de la Estrella y 1a Sierra de Santa Catarina, asi como la separacion total de los
sedimentos arcillosos de lago de Xochimilco.
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Meétodo sismico de refraccion.

I
{
t

Este método esta basado en las trayectorias de tiempo minimo que emplean las ondas elasticas al
propagarse desde la superficie hasta los diferentes horizontes refractores del subsuelo, y de estos hasta
emerger a la superficie, en donde las pequefias sefiales son detectadas por una serie de gedfonos
alineados con la fuente perturbadora.

Las ondas sismicas se crean artificialmente mediante un impacto que se produce en la superficie con la
" caida de objetos pesados para tendidos cortos, o bien mediante la detonacién de explosivos en pozos
para tendidos largos.

Los gedfonos o sismo detectores son transductores que convierten la energia sismica ( mecanica ) en
energia eléctrica, para luego transmitir estas sefiales por medio de un cable al sismdgrafo, el cual las
amplifica, filtra y registra en un papel, una pelicula o cinta, segin el tratamiento que requieran
posteriormente,

A partir de la observacion de estos registros o sismogramas, es posible determinar los tiempos de
arribo de las ondas sismicas y calcular a través de una grafica distancia-tiempo ( domocrénica ) el
numero de capas que conforran el subsuelo, sus espesores y velocidades de propagacion.

A pesar de que los parametros obtenidos con este método son muy precisos, puede darse el caso de
que el modelo sismico no fuera totalmente corretacionable con la geologia del sitio, debido a que las
capas del subsuelo no satisfagan cualquiera de las siguientes condiciones:

Las velocidades de propagacién de las ondas P o S de cada una de las capas o estratos deben
incrementarse con la profundidad.

Cada una de las capas debe tener un espesor suficiente, mayor que la longitud de onda P o S, para que
puedan ser detectadas.

Otro aspecto importante es la longitud del tendido, el cual debe ser cuando menos 3 veces mayor que
la profundidad a la que se desea investigar. En los estudios del Valle de México se realizaron tendidos
de 1440m de longitud y 7 puntos de tiro, cada tendido se formé con 48 gedfonos de componente
vertical separados entre si cada 30m y cuya frecuencia de resonancia fue de 28 Hz, ademas para
factlitar la obtencién de datos de campo se emplearon dos sismografos de 24 canales cada uno,
acoplados y sincronizados para que trabajaran como una sola unidad.

Tiempo en
[ milisegundos } 20

1/5000

P

0 25 50 75 Xcy 100 125 150 Xgp 175 200 225
Distanciaen {m}
Figura IlI-8 Curva distancia-tiempo. ( Domocronica )
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Figura III-9 Diagrama de frentes de onda.
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Figura ll-11 Tendido sismico de refraccion “ Tipo " empleado en el estudio del Valle de México.

Los trabajos de campo se realizaron en 4 meses, con un total de 3840 pozos de los cuales 249 se
utilizaron para la detonacion de explosivos, en términos generales los pozos se hicieron con
profundidades que varian de 3.5 a 29m.

En este tiempo se exploraron 76 km lineales mediante 39 tendidos sismicos de 48 trazas cada uno.

Esta informacion fue analizada e interpretada, con lo cual fue posible obtener una serie de espesores y
velocidades de las ondas compresionales ( ondas S ) en los distintos materiales de cada una de las areas
estudiadas; las zonas en estudio fueron: la zona del Lago de Texcoco, Chalco, Xochimilco y el area
metropolitana del Valle de México.
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Las longitudes de los tendidos sismicos en el Lago de Texcoco ( Tendidos T-1 a T-3 ) fueron
suficientes para explorar hasta una profundidad de 400m, distinguiéndose claramente 4 capas.

La capa mas somera esta constituida por depositos arcillosos de origen lacustre, cuya velocidad de
propagacion varia de 250 a 1100 m/s, lo cual evidencia su escasa compacidad; su espesor promedio es
de 25m, pero hacia la parte central del lago aumenta hasta 80m ( Tendido T-3 ), bajo esta capa se
encuentra el segundo horizonte que tiene un espesor promedio de 70m, formado por matenales
similares a los de la capa anterior pero ligeramente mis compactados, tal como lo indicas sus
velocidades de propagacion de 850 a 1500 m/s

El tercer horizonte esta por debajo de los otros dos y se encuentra formado por depdsitos aluviales con
una compactaciéon media, se profundiza hacia el centro dei lago alcanzando un espesor mayor a 300m
( Tendidos T-1 y T-3 ), y se reduce hacia los extremos de este ( Tendido T-2 ) ; la velocidad de
propagacion de este estrato varia de 1700 a 2000m/s

Por ultimo el cuarto horizonte tiene velocidades que oscilan entre 2000 y 3000 m/s, y sélo fue posible
detectarlo en las cercanias del caracol ( Tendidos T-1 y T-2 ), y de acuerdo con su velocidad y posicion
estratigrafica podria constituir la cima de los depdsitos profundos.

En lo que respecta al analisis de los 6 perfiles realizados en el Lago de Chalco ( Tendidos T-4 a T-9)

se puede apreciar que el primer horizonte tiene un espesor promedio de 35 m y velocidades de
propagacion de 250 a 900 m/s, las cuales estan determinadas por su baja compacidad. Al igual que en
el Lago de Texcoco, esta capa esta formada por depositos arcillosos de origen lacustre.

La segunda capa tiene velocidades entre 1000 y 1600 m/s y estd formada por depdsitos arcillosos de
mayor edad y compacidad; su espesor promedio es de 250m y se incrementa hacia el centro del lago
hasta rebasar los 400m ( Tendidos T-6y T-7)

La tercera capa esta formada por depdsitos aluviales de origen piroclastico, cuya compactacion debe
ser mayor de acuerdo a las velocidades de propagacion registradas, que son del orden de 1700 a 2200
m/s, y en algunos sitios como el camino Tlahuac-Chalco ( Tendido T-9 ) donde la velocidad de! tercer
horizonte es mayor a 2500 m/s, lo cual pudiera estar asociado con derrames basalticos que afloraron 3
km al Sur del peblado de Mixquic.

Interpretacion de los tendidos sismicos de refraccion en el Lago de Xochimilco.

Con la interpretacion de los 3 tendidos sismicos de refraccion realizados en el Lago de Xochimilco ¢
Tendidos T-10 a T-12 ), se pudieron apreciar los horizontes cuyas velocidades y espesores son los
siguientes:

Las primeras dos capas estan constituidas por sedimentos arcitlosos de origen lacustre con velocidades
y caracteristicas muy similares a las encontradas en los depdsitos lacustres de Texcoco y Chalco. La
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capa superficial presenta un espesor que varia entre 20 y 75 m, y su estado varia de suelto a poco
compacto.

La segunda capa tiene una mayor compacidad y alcanza hasta 320m de espesor en el centro del lago (
Tendido T-10)

La tercera capa muestra una velocidad de propagacion de 1800 a 2000 m/s correspondientes a
depositos aluviales de origen piroclastico o a restos de derrames basalticos; en los tendidos situados en
Canal Nacional y Calzada del Hueso ( ' T-11y T-12), el tercer y ultimo horizonte refractor muestra una
velocidad de propagacion mayor de 2500 m/s que debe estar asociada a formaciones geolégicas
probablemente correlacionables con los derrames basalticos del Cerro de ta Estrella, ya que esta situado
a solo 1.5 km al Norte.

Por tltimo se comentara acerca de la interpretacion de los resultados de los estudios de refraccion en el
Area Metropolitana.

En esta dltsma area se realizaron 27 tendidos sismicos repartidos en la siguiente forma: 18 en la Zona

del Lago ( Tendidos T-13 a T-29 y T-34), 6 en la Zona de Transicion ( Tendidos T-32, T-33, T-35,
T-36, T-37 y T-39),y 3 enla Zona de Lomas ( T-30, T-31 y T-38 en C.U. )

a) Zona del Lago.

En la Zona del Lago la interpretacion conjunta de los 18 tendidos sismicos { Tendidos T-13 a T-29 y
T-34 ) determnd 3 horizontes principales :

El primer horizonte esta constituido por depdsitos recientes de origen aluvio-tacustre, y cuenta con un
espesor promedio de 25m y velocidades de propagacion menores de 900 m/s, lo que indica una baja
compacidad. '

El sepundo horizonte con velocidad comprendida entre 900 y 1700 m/s subyace al anterior y esta
formado también por depositos aluvio-lacustres con mayor edad y compactacion, este horizonte se
encarnina hacia el Lago de Texcoco, alcanzando hasta 250m de profundidad al Oriente de la ciudad.  (
Tendido T-20)

De acuerdo con el orden de profundidad esperado y su posicién estratigrafica, se supone que la
primera capa dura se encuentra intercalada entre los dos primeros horizontes, sobre todo en la parte
central de la zona lacustre; sin embargo debido a que no se logré detectarla a consecuencta de su
reducido espesor, no puede asegurarse abiertamente su presencia.

El tercer horizonte cuenta una velocidad de propagacion que varia de 1700 a 2600 m/s, y esta formado

por depositos aluviales ( gravas, arenas y limos ) de origen piroclastico y/o derrames y brechas
basélticas en los extremos del lacustre. El grado de compactacion de estos materiales esta en relacion
directa con sus valores de velocidad.

J
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b) Zona del Transicién.

La zona de transicién que se analizd a través de 6 tendidos sismicos de refraccion ( Tendidos T-32, T-
33, T-35, T-36, T-37 y T-39 ) se encuentra ubicada en la regién Occidente de la ciudad, sobre la
formacion Tarango.

" En esta region se pudieron detectar 3 horizontes, de los cuales el primero y mis superficial esta
formado por dep0sitos tobaceos de composicidn areno-limosa que constituyen la capa de alteracion por
interperismo de la formacién Tarango, con un espesor promedio de 25m y velocidades de propagacién
de 800 a 1200 m/s.

Después de esta capa se encuentra un segundo horizonte formado por arenas y tobas compactas, cuyas
velocidades oscilan entre 1200 y 1800 m/s y alcanzan una profundidad promedio de 60m.

El ultimo horizonte detectado cuenta con velocidades de propagacion de 1800 m/s, correlacionables

con tobas compactas en las cuales el grado de consolidacion es acorde con el aumento en la velocidad. (
las velocidades mayores de 2000 m/s pueden indicar matenales algo cementados )

¢) Zona del Lomas.

Por ultimo en lo que respecta a la Zona de Lomas, se realizaron 3 tendidos { T-30, T-31 y T-38 en
C.U. ) de los cuales los dos primeros se localizaron en las cercanias del Bosque de Chapultepec, y el
tercero se ubicd dentro de la Ciudad Universitaria.

La estratigrafia encontrada en estos sitios es la siguiente:

El primer horizonte estd formado por depositos tobaceos de poca consistencia y alto contenido
arcilloso, su velocidad de propagacion varia de 350 a 700 m/s y su espesor es muy irregular oscilando
entre 5 y 40m.

Debajo de este horizonte se encuentra otra capa tobicea, pero con mayor compactacion y de espesor
irregular, 1a cual posiblemente pueda correlacionarse con la capa interperizada de la formacion
Tarango. La velocidad de esta capa va de 800 a 1000 m/s en Chapultepec, y de 1000.a 1500 m/s en
Ciudad Universitaria; en esta {iltima presenta hasta 120 m de espesor, con algunas intercalaciones de
cuerpos basalticos.

En lo referente al tercer horizonte detectado, este cuenta con una velocidad que oscila entre 800 y 1800
m/s, el cual se encuentra constituido por depdsitos tobaceos de composicion arenosa con derrames
basalticos intercalados, su espesor es sumamente variable ain a cortas distancias.

El ultimo horizonte refractor estd formado por derrames baséltico y/o andesiticos, cuya velocidad es de
2100 a 2300 m/s, y presenta un estado fracturado o alterado parciaimente.

A continuacién se presentan algunos de los perfiles que se obtuvieron con la interpretacion de los

" estudios sismicos de refraccion en las zonas de estudio antes mencionadas; en estos dibujos se puede
apreciar la vanacién de la estratigrafia con la profundidad, la cual esta intimamente relacionada con las
velocidades de propagacion de las ondas sismicas de compresion.

. —

pégina 71




Capitulo ITI

W TENDIDO T-1 - E
Depésitos arcillosos de origen Tacuatre,
Vp =250 5 1100 mv's

ne.,

o e %

3 Seu Ly
?.° t.\‘.,’ n":"o( '.‘
Vv og

i

Kdeik, . Ty ,'W o o
AR
R TR

180%:
& ."h‘":- ',.-'_’33!3.?;0

Vp= 1000 » 1600 /s

- P, A
e h el 2 e Depésitos aluvisles
(R . ( .
'Qg- D . p? Vp = 1700 2 2000 m/s

Depésitos amitlosos de arigen lacuatre.
Vp =250 2 1100 ;s
Depésitos arcillosos de origen lacuatre.
Vp = 1000 & 1600 ov/s

g Depésitos aluviales.
, Vp = 1700 « 2000 m/s
2 ¢o)
13 0 vy
g
{2
Dropdeitos profindos
Vp = 2000 & 3000 /s
L
e hsa e
byt
ek
e . -ﬁ“QA
w 1 TEROIDO T~ 3 P E
Mtz Prep pe-e r-8 £1-8
0 s rry ; e PR Gsilos arcillosos do origen Lacuatre.
1 iR i AT LR l)qmm:.'p‘-uo:.|wom.'s=

18

L LB

Pt
5

i
[
it}
f
i"

Bt

89 Koo o Rechaty & MhlE 73 iy o SN el (R DY B X0
4,90 3] i TR ZE 2N (St S b b ai e By

N = Taloan  Dopdsitos arcilloson do origen lacuatro.

Vp =~ 1000 & 1600 nv's

Figura HI-12 Tendidos sismicos de refraccion en el lago de Texcoco.

pagina 72



Capttuio 111

X
&
i
»
[ ]
»
- |
e i
-
=n
=
[ ]
A
[ 4
-
»n *

it 1]
) .:.-".."w_“ i
Y ".. b
u-" 12 hh et
-“ ..w:..“—"-_"‘.-. oIy
"....qm..w e

4

t
_“}"._

m_
.w
:
;

d RS LU LRI
v QTR ADEH I
ANHHE TR ]

e kN

]
i
hydy

4 1
R

Vp = 1000 a 1600 nv's

ititey
shvey
W
o
B
b
¥

i

I
¢

t

atshin)

byl

{1
_—“

:

[ L

e

3

(=4
i

k!

R H!

“.w_."_“...:
Hihdh

gy

\bud]
_-_.._..“._
dililglsh
dtaltishl
RIS

00 T-7

renodl

de origen pi

V= 1700 s 2200 nvs

T-9*

TENDIDO

83
A3
.. g3
b 3 gy
m g, .mm 2 .m_.
am 8= am 3 .wm 8
g 18 38 I3ts B
O O VO |
3 - A . m N
PEod i HI
’ VR S j—— 3
Hamtinee ¢
1 ”m
3
£
1
: 3
§
g
1 3
. 5
~
S
? N
: )
&,
:

pagina 73




Capitulo I1I

Pr-3

Pi=5

1Y
~
-
- -8
-]
]
-
o
-
o o
-
a
z
w
-
?
<

Vp = 1000 a 1600 nva

Depdsitos arcillosos de onigen lacuatre.

Vp = 1300 2 2000 nv's

m
;
M
w

IANARN
annange

HE

|
}
i i
] |
i
nilhhitdiitididshilidndiitilil Foge
doiiltitn el idiie,e
HHHHEHHEHE RHL TN 0
gt thhnttd bl it 8e
RHR U I 9 X4
A BT HHH B HH RN ¢ 220
hEHH U HHRHHH Ak
X R RN 22
L IR MR u.m
g Bl naldtditaela il nx
[ ] i T

Y11

{CANAL NACIDNAL)

TENDIDS

Devda al e ouisen |

Vp=2304 %00 mi

Depiaitos arcillosos de origen lacuatre.

Vp = 1000 & 1600 m/s

posiblemente  asociados com  demames
Vp > 2500 m's

basitticos del Caro d= s Estrolla.

|
f
H
i
1
:

Vp =250 900 m/s

Depésitos arcillesos de origen lacuatre.

Vp = 1000 & 1600 m/s

;
4
!
;
m
..m. .

1808 uts

Vp > 2500 ov's

posiblementc  asocisdos cum  derrmmes
basilticos del Cerro de Is Estrefla.

Depdsites shaviales de otigen piroclistico

H

Figura l{I-14 Tendidos sismicos de refraccion en el lago de Xochimilco.
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Figura llI-15 Tendidos sismicos de refraccion en el Area Metropolitana.
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Estudios de Cross - Hole.

La técnica de Cross-Hole es una vanante de la metodologia de refraccion sismica, y se ufiliza para
determinar con mayor precision las velocidades de propagacion de las ondas transversales y
longitudinales de las capas que componen el subsuelo. Para aplicar esta técnica se requieren dos o tres
pozos por sitio que hayan cruzado las capas de interés y que se encuentren ademados con tuberia de
PVC, de tal manera que las mediciones sismicas se realicen dentro de ellos sin que se presenten
derrumbes en las paredes del pozo, y sin que se afecten las velocidades de propagacion por el ademe.

Dependiendo de los objetivos del estudio, 1a posicion relativa de los pozos en planta puede ser :

*
* b ¢ * * %
* *
Elemental Ortogonal Colineal

— Figura 111-16-Diferentes.arreglos de los-pozos.para-los-estudios.de-Cross-Hole.-

El tipo de arreglo que se utilizo en el Valle de México fue el arreglo colineal, en el que uno de los
pozos extremos se utilizé como pozo fuente y los restantes como pozos receptores.

Debido a la desviacion que suelen suffir los pozos durante su construccion, es necesario verificar su
verticalidad para que fa medicion de las distancias efectivas entre ellos pueda llevarse a cabo de manera
correcta, con lo cual el calculo de las velocidades de propagacion sera mas preciso.

Para la medicién de las velocidades longitudinales Vp es necesario contar con una fuente rica en
generacién de ondas compresionales, por ejemplo estopines sismograficos con retardo cero, y las
pequefias cargas de hidrogel encapsuladas en un recipiente especial que impide la destruccion del pozo.

Con esta técnica generalmente se utilizan varios sismodetectores igualmente espaciados en cada uno
de los pozos de recepcion, a fin de aprovechar integramente la excitacion producida en el pozo fuente.

Lo anterior permite ademas de obtener las velocidades de propagacion de cada uno de los estratos
atravesados por la perforacion, hacer un analisis de la homogeneidad del subsuelo a través de un
algoritmo matematico conocido como tomografia sismica.

Por otra parte, para la generacion de las ondas transversales o de corte { ondas S ) es necesario contar
con un equipo mas sofisticado constituido fundamentalmente por :

* . Una fuente rica en produccién de ondas de corte y pobre en generacion de ondas compresionales,
que sea direccionable, repetible y reversible, es decir, que tenga la facultad de generar pulsos positivos
o negativos segun sea el caso de estudio.

s Receptores de 3 componentes, cuya frecuencia de resonancia sea adecuada al tipo de materiales
atravesados por los pozos.

s Un sismografo con grabadora que permita mejorar y analizar las senales en el sitio y hacer
mediciones precisas de tiempos de arribo.

e Un dispositivo de disparo sincronizado con la grabacion.

s o
——
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Figura IlI-17 Equipo necesario para los estudios de Cross-Hole.

Esta técnica fue utilizada en los sitios previamente escogidos por el Instituto de Ingenieria de ia
UNAM considerados como representativos de areas donde era importante conocer los parametros
elasticos de las capas superficiales; para esto se realizaron perforaciones de 3 pozos colineales, en los
cuales uno de los pozos extremos se utilizé como punto de tiro ( PT ) y los restantes como receptores
( P1y P2), la separacion de los pozos fue la siguiente: /

Tabla l1I-2 Caracteristicas y ubicacion de los pozos realizados para los estudios de Cross-Hole.

Sitio Profundidad Distancia entre pozos.
Viveros 40 m 6.55m 590m
Ciudad Universitana. 40 m 400 m 6.55m
Central de Abastos. 60 m 6.00 m 6.00 m
S5.CT. 64 m 6.00 m 6.00m
Unidad Benito Juarez. 60 m 6.00 m 6.00 m
Tlihuac 58 m 6.10m 6.35m
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Los pozos se ademaron con tuberia de PVC de 4 pulgadas y se relleno el espacio entre la tuberia y el
pozo con el mismo material de la excavacion.

En todos los sitios las operaciones de campo se realizaron bajando la fuente y los ge6fonos receptores a
la misma profundidad, con los intervalos de investigacion establecidos y hasta alcanzar la maxima
profundidad.

Los sitios en donde se realizaron estos estudios fueron :

a} Zona del Lago. En a $.C.T., en la Unidad Habitacional Benito Juarez y en Tlahuac.
b) Zona de Transicion. En los Viveros de Coyoacan y en la Central de Abastos.
¢) Zona de Lomas. En la Ciudad Universitaria.

En estos sitios primero se obtuvieron algunos parametros como la columna estratigrafica a través de la

interpretacién de los registros geofisicos de los pozos, asi como la densidad y porcentaje de materiales
____decadacapa. e
Las relaciones de Poisson calculadas a partir del cociente de las velocidades Vp/Vs conducen a valores
altos, ya que las ondas transversales Vs no se propagan en el agua, y solo se propagan en la masa de
suelo lo cual disminuye en parte las velocidades transversales; en cambio las ondas longitudinales Vp se
propagan mas rapidamente en los suelos saturados, con una velocidad de aproximadamente 1500 m/s,
que es una caracteristica del agua, '

Por esta razon las relaciones de Poisson obtemdas a partir del método de Cross-Hole deben
considerarse como una aproximacion.

Los resultados en las 3 zonas geotécnicas del Valle de México son los siguientes:

a) Zona del Lago.

En la Unidad Habitacional Benito Juirez y Secretaria de Comunicaciones y Transportes ( SCT ) se
detectaron 6 capas cuya litologia y parametros dinamicos se muestran a continuacion.

Tabla III-3 Estudios de Cross-Hole en la Unidad Habitactonal Benito Juarez.
{ Calle: Antonio M. Anza ; entre ¢l Centro Médico y el Hospital General )
Profundidad Honzonte Vp Vs Relacion de

" m : m/s m/s Poisson
0al0 Capa superficial. 1280 93 0.49
10 a 25 Capa arcillosa superior. 1560 75 0.49
25 a 38 Capa arcillo-arenosa, 1500 133 0.49
38 a 42 Capa dura. 1580 280 0.48
42 a 47 Capa arcillosa inferior. 1500 200 0.49
> 47 Depésitos profundos. 2000 400 0.47
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Tabla IlI-4 Estudios de Cross-Hole en la Secretaria de Comunicaciones y Transportes.
( Entre ol Ejc 4 Xola y Av. Universisdad )
Profundidad Horizonte Vp Vs Relacién de
m m/s m/s Poisson
0alo Capa superficial. 1500 90 0.49
10 a 26 Capa arcillosa superior. 1500 77 0.49
26 a 31 Capa arcillo-arenosa. 1500 150 0.49
31 a 35 Capa dura. 1720 270 0.48
35 a 39 Capa arcillosa inferior. 1500 200 0.49
>39 Depdsitos profundos. 2000 480 0.46

A pesar de que ambos sitios se encuentran separados entre si 3.5 km, los valores de las velocidades
transversales Vs y la relacion de Poisson los dos sitios son similares, razén por la cual estos resultados
pueden extrapolarse a otros sitios preconsolidados aledafios del lago.

Otro estudio se realizo en Tlahuac, y los resultados se muestran a continuacion.

Tabla III-5 Estudios de Cross-Hole en Ttahuac
( Cerca de los limites del DF. y el Estado de México )

Profundidad Horizonte Vp Vs Relacion de
m m/s m/s Poisson
0 a 25 |Capa arcillosa superior. 1220 290 0.47
> 25 Capa arcillosa inferior. 1200 96 0.49

Como se puede observar los valores de Vp, Vs y la relacion de Poisson obtenidos en el sitio virgen de
Tlahuac, difieren considerablemente respecto a los resultados de los estudios antes mencionados, y no
soOlo existe una gran diferencia entre sus propiedades dinamicas, si no que también en su estratigrafia.
Por otro lado, el periodo-de resonancia del suelo arcilloso calcutado con la ecuacion de Gupta que se
obtuvo es el siguiente: para la capa arcillosa superior en la U.H. Benito Juarez el periodo de resonancia
fue de 0.8 seg, y en la S.C.T. resulto del orden de 0.83 seg, mientras que en Tlahuac se estimé de 0.345
seg ; y como era de esperarse por ios resultados anteriores, se presentd una gran variacion entre los
periodos de resonancia de la capa arcillosa superior preconsolidada de la U.H. Benito Juarezy 1a S.C.T.
con relacion al periodo estimado en la zona virgen de Tlahuac,

La velocidades transversal Vs que presentan las capas arcillosas y su espesor H, determinan que los
periodos de resonancia del suelo Tr calculados a partir de la relacion. Tr=4H/ Vs { Gupta, 1961 ) son
confiables y semejantes a los medidos directamente a través de acelerdgrafos o sismografos

ingenteriles. .
ESTA TESIS NO SATE

e tramsicis DE LA BIBLIOT®CA
Para la zona de transicion, se realizaron los estudios de Cross-Hole en los Viveros de Coyoacan y en la
Central de Abastos.

En los primeros 15m de profundidad del sitio de Viveros, se encontré un relleno arcilloso con
propiedades elasticas distintas a las encontradas en los depésitos lacustres. El periodo de resonancia
estimado es de 0.3 seg, el cual posiblemente corresponda a un relleno artificial,
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Por otro lado en la Central de Abastos se detecté de 9 a 33m de profundidad, un material arcifloso cuya

velocidad de propagacion es semejante at de la capa arcillosa superior de la zona del lago, calculandose
un periodo de resonancia de 1.36 seg.

Tabla IlI-6 Estudios de Cross-Hole en los Viveros de Coyoacan.
( Cerca del Metro Viveros )
Profundidad Horizonte Vp Vs Relacion de
m m/s m/s Poisson
0als Relleno arcilloso. 820 268 0.44
15 a 21 Capa arcitio-arenosa. 820 160 0.48
>21 Toba arenosa. 900 230 0.46
T T T Tablal-7 Estudios de Cross-Holeen la Central' de Abastos. — — —{——
( Entre los Ejes 6 Sur, 5 Sury 4 Oriente 6 Rio Churubusco )
Profundidad Horizonte Vp Vs Relacion de
m m/s m/s Poisson
0a$l Capa superficial. 1400 70 0.49
9 a 33 Capa arcillosa. 1260 75 0.49
33a 4i Capa arcillo-arenosa. 1430 130 0.49
> 41 Toba arenosa. 1470 220 0.48

No obstante que la toba arenosa encontrada en la Central de Abastos presenta caracteristicas similares
a las del siio de Viveros, la Central de Abastos esta considerada en el actual reglamento de
construcciones como perteneciente a la zona I, debido fundamentalmente al gran espesor y a la baja
velocidad transversal ( 75 m/s ) de la capa arcillosa, correlacionable con la formacion arcillosa superior
de los sitios de la S.C. T y la U.H. Benito Juirez.

C a de as.

Por ultimo, en lo referente a la Zona de Lomas, sélo se realizé un estudio de Cross-Hole el cual se

ubico dentro de 1a Ciudad Universitana, en donde se obtuvieron los siguientes resultados:

Tabla III-8 Estudios de Cross-Hole en la Ciudad Universitaria.
( En la Calle: Pasgo de las Faculiades )
Profundidad Honzonte Vp Vs Relacion de
m m/s m/s Poisson

Basalto fracturado vy

0ad alterado. 545 140 0.46
Material tobaceo  sin

4 a3 consolidar. 670 120 0.48
Matenal tobaceo poco

>23 consolidado. 880 240 0.46
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En este sitio el basalto y el material tobaceo sin consolidar ocupan los primeros 23m de profundidad, y

presenta velocidades longitudinales bajas y relaciones de Poisson altas, lo cual indica su baja
competencia en comparacion con la esperada para cuerpos rocosos de este punto e la ciudad; debajo de
estas capas se localiza una toba arenosa poco compacta, cuya velocidad transversal y relacion de
Poisson son muy similares a las que se han estimado para la zona de transicion a menor profundidad.

Otro aspecto importante de estos estudios fue el aprovechamiento de los registros de Croos-Hole sin
filtrado de las sefiales, analizando cada uno de los sismogramas con el fin de determinar el
amortiguamiento de algunas capas atravesadas. Para esto se seleccionaron aquellas trazas que ademas
de no estar distorsionadas por el ruido, presentaran un decaimiento en el tiempo y tuvieran forma
aproximadamente senoidal.

De acuerdo con estas lecturas la capa arcillosa superior presenta un amortiguamiento interno de 6.33%
en el sitio de la U.H. Benito Judrez, y de 4.46% en la S.C.T. En el sitio de Tlahuac el amortiguamiento
resulto ser superior al 15.40% en la capa arcillosa superior, con lo cual se puede apreciar la vanacion
con respecto a los dos sitios antes mencionados, lo cual conforma que los depésitos lacustres de Chalco
y Xochimilco son diferentes a los de la zona centro, tanto en estratigrafia como en propiedades
dinamicas.

En la zona de transicion que comprende a los Viveros de Coyoacan, se registré un amortiguamiento de

4.5% en el relleno arcilioso, semejante al de la S.C.T. a pesar de las velocidades transversales tan
diferentes. En la Central de Abastos la capa arcillo-arenosa que cubre los depositos tobaceos presento
un amortiguamiento que varié de 5.4 a 5.7%, este valor asociado con el de la velocidad transversal
( 75 m/s ) hace suponer que la capa arcillosa superior de la zona del lago se continua hasta este sitio,
manteniendo sus propiedades de homogeneidad.

Finalmente en C.U. se determinaron amortiguamientos de 7.64% para los basaltos alterados, y de 9.2%
para el material tobaceo no consolidado.

Estudios de vibraciones.

A raiz de los macrosismos de 1985, el Departamento del Distnto Federal ( DDF } a través de la
Direccion General de Servicios Urbanos {( D.G.S.U. ), la Comision de Vialidad y Transporte Urbano (
COVITUR ) y otras dependencias como el IMSS y la SEDUE, decidié demoler mediante el uso de
explosivos 34 edificios de méas de 6 niveles que quedaron gravemente dafiados y representaban un
peligro potencial para la poblacion ante futuras solicitaciones sismicas; la mayoria de estos inmueble
dafiados se encontraban ubicados en la Delegacion Cuauthémoc. La decision de emplear explosivos se
debié la rapidez con la que se puede llevar a cabo la demolicién, al bajo costo, y a la poca
contaminacion que esta provocaria.

Aprovechando el fuerte impacto que generd la caida de estos edificios, se instalaron sismografos de
exploracidn en puntos cercanos dentro de la zona de acordonamiento, con el fin de determinar
espesores del suelo y velocidades de propagacion de las ondas en las capas superficiales a través de
tendidos cortos de refraccion. En la mayoria de los casos se utilizaron tendidos de 165m ¢on 12
geofonos espaciados a cada 15m, lograndose la sincronia con la operacion de demoliciéon por medio de
un mfterruptor de arranque colocado en al columna de tiempo cero, es decir, aquella que inicia mediante
su falla la caida del edificio.
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En otras ocasiones se recurrni a tendidos mas cortos con la finalidad de registrar tridimensionalmente
el movimiento de la vibracion.

A partir de Febrero de 1986 y por invitacion del COVITUR, el departamento de Geofisica de la
Comision Federal de Electricidad llevé a cabo el monitoreo de las vibraciones que anteriormente habia
realizado la Cia. Vibra-Tech de Maryland.

El monitoreo de vibraciones consistié en registrar el nivel de vibracion inducido en el suelo y subsuelo
por el impacto del edificio, para esto se emplearon sismografos ingenieriles de velocidad y/o
desplazamiento de particula que miden los movimientos del suelo en cada una de sus tres componentes,
asi como la sobrepresion de la onda de aire o presion de concusion que se propaga a través de la
atmoésfera.

Paramerros de particula.

—— —En-las-demoliciones-mencionadas-los-parametros-de velocidad-y-desplazamiento de.particula, asi-como— —
las frecuencias de los pulsos dominantes y la duracion de los movimientos, mostraron niveles altos de
vibracion del suelo.

La frecuencia de resonancia de la capa superficial fue obtenida a partir de la oscilacion libre del terreno

que se observo en la parte final de algunos sismogramas, dando en promedio un valor de 1.36 Hz . El
reciproco de esta cantidad determina el periodo de resonancia de la capa arcillosa superficial que
resulté ser del orden de 0.74 seg , el cual se asemeja bastante a los valores que se desprenden de los
estudios de Croos-Hole.

Por otro lado, las deformaciones de la capa arcillosa superior estimadas a partir de las velocidades de
particula y de propagacion de la onda longitudinal variaron de 7.67 x 10 a 2.37 x 10° ( Vazquez y
Benhumea, 1988 ). Este parametro adimensional es importante para la comparacion entre propiedades
dinamicas determinadas con diversas técnicas que operan en diferentes rangos de deformacion.

Tendidos cortos de refraccign.

La interpretacion de los tendidos cortos de refraccion sismica condyjo al calculo de las velocidades
longitudinales y espesores de las capas mas someras. En términos generales se detectaron tres
horizontes: el primero constituido por un suelo heterogéneo de poco espesor ( menor a 6 m ) y
velocidad de propagacion comprendida entre 350 y 1070 m/s, enseguida se encuentra una capa
arcillosa de 25 a 36 m de espesor, y con velocidades de propagacion de las ondas longitudinales entre
1440 y 1800 m/s, siendo el valor tipico el de 1500 m/s que corresponde a su estado saturado; el tercer
y ultimo honzonte compuesto por depositos aluviales, solo pudo ser detectado en algunos casos (
Centro Médico, Edificio de Guanajuato y Hotel Continental ), variando su profundidad entre 30 y 100
m y presentando una velocidad mayor que la del segundo horizonte.

Parametros inelasticos.

La determinacion del amortiguamiento solo pudo llevarse a cabo en aquellos sismogramas que
mostraron claramente el decaimiento en el tiempo de un pulso en forma aproximadamente senoidal,
esta situacion se presento en uno de los sismogramas de refraccion y en 8 de velocidad de particula.
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Figura IlI-18 Amortiguamiento de ondas superficiales calculado en
diferentes sismogramas de velocidad de particula.

Como se puede apreciar en las figuras anteriores, el amortiguamiento vané entre 4.74 y 106 %,
correspondiendo los valores mis pequefios a sitios con suelos muy blandos, con lo cual se puede
concluir que los suelos mas blandos presentan menores amortiguamientos y consecuentemente, se
relacionan con el mayor numero de dafios.

Andlisis espectrql.

La componente vertical de los 8 sismogramas de velocidad de particula en los cuales fue posible
determinar el amortiguamiento, sirvieron para analizarlos a intervalos de 0.05 seg y obtener los
espectros de respuesta para los amortiguamientos de 0, 2, 5, 10 y 20 % . Este proceso se realizo a
través de la subrutina CPMAX elaborada por Idriss ( 1968 )
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Las siguientes figuras muestran dichos espectros, en los que se puede apreciar los periodos dominantes
de 0.5 a 1.0 seg, siendo un valor comin el de 0.8 seg, lo cual corrobora los periodos de resonancia
determinados anteriormente.

En algunos espectros fue posible observar ademas del periodo dominante, uno o dos periodos
importantes comprendidos entre 04 y 1.1 seg.

La informacion obtenida de los periodos dominantes del terreno en la zona centro de la ciudad se
comparé con la que se obtuvo la Fundacion Barros Sierra durante el sismo del 8 de Febrero de 1988.

El analisis comparativo determiné muy poca vanacidn, y comprobo que los periodos dominantes en la
zona centro de la ciudad son inferiores a 1 seg.

__ FiguralI-19 Demolicion del Hotel Regis. o
Espectros de rcspuesta para amortiguamientos del 0, 2, 5 10 20 %
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Figura [1I-20 Demolicion del Mutifamiliar Benito Judrez.
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Figura 111-21 Demolicién del edificio de la Secretaria de Marina.

Espectros de respuesta para amortiguamientos det 0,2, 5,10y 20 %
20 ’A\
18 \
16
14 lk
12
A
sl /I\\\
/AN
4 A -
2 A i%
o 0 0.5 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0 3.5 4.0
Periodo en segundos.
Figura Il1-22 Demolicién del edificio San Camilito.
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Figura I1I-23 Demolicion del edificio de la Secretaria del Trabajo y Previsién Social.
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Figura 111-24 Demolicién det Hotel Continental.

8E amortiguamientos del 0,2, .5 10y 20 %
Velocidad de 7 |~
particula en
cm/s 6
N
LA N
WA
3
V/\\
2 [N .
1 D____,—..
0
0 0.5 1.0 1.5 20 2.5 30 3.5 4.0
Periodo en segundos.
Figura HII-25 Demolicidn del edificio de Durango.
Espectros de 1espuesia para amortignamientos del 0.2, 5, 10y 20%
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Figura [11-26 Demolicién del edificio de Aquiles Serdan,
spectros de respuesta amortiguamientos del 0,2, 5, 10y 20%
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|

Integracion de los estudios geofisicos.

omuscrran war

El trabajo de integracién consistié en agrupar coherentemente los diversos parametros obtenidos con
cada una de las técnicas geofisicas empleadas durante la exploracion con el fin de acercarse lo mas
posible at estado real del subsuclo en las zonas exploradas.

dgﬂ g’g! ng Qe ZBECOQO.

En esta porcion del Valle de México el espesor de los depdsitos lacustres crece considerablemente,
dando lugar a una depresion basal de magnitudes importantes.

Los 'depésitos someros son fundamentalmente arcillosos, con resistividad menor a 5 ohmm y
velocidades de 250 a 1500 m/s que indican la alta plasticidad, gran contemido de agua y poca
compactacion.

De todas las areas estudiadas, esta es la unica que presenta resistividad menor a 1 ohm.m como
consecuencia de la alta concentracion salina de los depodsitos mas superficiales.

drea del lago de Chalco.

Los depositos arcillosos de esta 4rea presentan una velocidad de 250 a 1600 m/s como consecuencia
de su estado suelto a poco compacto. En el centro del lago estos materiales alcanzan mas de 400 m de
profundidad, mientras que en las orillas se encuentran intercalados con restos de derrames basalticos.

En los primeros 30 m la estratigrafia y los parametros elasticos de los suelos arcillosos son diferentes a
los del lago de Texcoco y Ciudad de México, presentando la mayor velocidad transversal ( 290 m/s ) en
los estratos superiores debido a la intercalacién de delgadas capas arenosas.

Los depdsitos aluviales que se encuentran debajo de estos materiales arcillosos, se localizan en las
cercanias del Cerro de Xico y se extienden hacia el Sur; esta estructura se interrumpe en el Norte en
una franja de direccion E-W interpretada como un bloque bajo que aparentemente forma una estructura
tipo graven, tal como lo indican los niveles de isorresistividad aparente y las perforaciones profundas
realizadas por la $.G.O. en Tlahuac ( 1969 ) y por PEMEX en Tulyehualco ( 1986 ).

el lago himilco.

Las dimensiones de esta area son menores a las del lago de Chalco, como también el espesor de los
depdsitos arcillosos que alcanzan su valor maximo en la parte central ( 320 m ); en la onllas del lago 1as
arcillas se intercalan con restos de derrames basalticos, sobre todo en las cercanias con el Cerro de la
Estrella, en donde la velocidad compresional llega a mas de 2500 m/s.

En el centro del area lacustre las curvas de isorresistividad aparente indican una depresion de
magnitudes importantes con direccion W-E , la cual posiblemente forma parte de la estructura tipo
graben mencionada en el area de Chatco.

Al Occidente del Cerro de la Estrella, los depositos arcillosos se comunican con los de la Ciudad de
Meéxico a través de una franja de aproximadamente 2 km de ancho y profundidad variable (30 a 110 m
); esta depresion se ha manifestado como una zona de debilidad que de acuerdo con los dafios ocurridos
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durante los Gltimos sismos y las velocidades registradas, debe presentar un comportamiento dinamico
similar al observado en la zona blanda de la Ciudad de México, por lo cual en el nuevo reglamento de
construcciones se considera acertadamente este sitio como zona del lago.

Las formaciones arcillosas que constituyen los suelos blandos de la ciudad, presentan resistividades y

velocidades semejantes a las del lago de Texcoco. En los estratos del subsuelos los minimos de
resistividad indican el alto contenido arcilloso, asi come la gran deformabilidad en sitios con valores
menores a 5 chm.m

En la parte central de la ciudad, las profundidades varian alrededor de los 25 m para al formacién
arcillosa superior y alrededor de los 60 m para la formacion arcillosa inferior, ambas capas presentan
homogeneidad en sus caracteristicas elasticas, con relaciones de Poisson de 0.49 y velocidades
_transversales de 75 m/s para la formacion arcillosa superior y 200 m/s para la formacion arcillosa
inferior. D
En la base de la formacion arciliosa superior se detecto por medio de los estudios de Cross-Hole una
capa arcillo-arenosa que ocasiona cambios en las caracteristicas elasticas del suelo, presentando
velocidades transversales entre 133 y 150 m/s.. ‘
Los valores de amortiguamiento que fueron determinados con la oscilacion libre del terreno durante los
trabajos de demolicidn, oscifaron entre 4.74 a 10.6 % para la capa arcillosa superior, correspondiendo
los coeficientes de menor valor a sitios de suelos muy blandos ( San Camilito y ST.P.S. ). Por otra
parte, los amortiguamientos internos calculados con para esta misma capa mediante el analisis de
sismogramas de Cross-Hole, arrojaron valores comprendidos entre 4.46 y 6.33 %, lo cual venfica los
valores anteriores y confirma que los suelos mas blandos presentan los menores amortiguamientos.

La existencia de un paleocanal en la parte Norte y Orente de la ciudad, cuya trayectoria incluye la
unidad habitacional Nonoalco Tlatelolco y los limites Sur de los cerros de Zacatenco y Tepeyac, ha
permitido la formacion de una gruesa capa de arcillas en estos sitios que han sido identificados en todos
los niveles de isorresisttvidad aparente y en las configuraciones del primero y segundo honizonte
refractor sismicos. Se piensa que este antiguo cauce que en algunos puntos tienen hasta 130 m de
profundidad debié haberse formado por la accién erosiva de los rios provenientes det N-W

En la parte Sur de l1a ciudad se localizaba un cauce proveniente del lago de Xochimulco, y que circunda

en los extremos Norte y Poniente del Cerro de la Estrella, en la actualidad se encuentra relleno con
depositos arcillosos. Este antiguo cauce es muy estrecho, y cuenta con unos 2 km , lo cual provoca que
las ondas hidrodinamicas o de seiche, que son las ondas de gravedad producidas en sedimentos
saturados por la accion de sismos intensos, presenten aceleraciones mas grandes que en otras partes del
area lacustre, y por consiguiente causan mayores dafios a las estructuras; esto se debe a la gran cantidad
de energia que transportan las ondas hidrodinamicas y a su corta longitud de onda, la cual es
aproximadamente de 60 m.

En la parte central de la ciudad y debajo de las capas arcillosas, existen dos estructuras geologicas
importantes definidas por el relieve de los depdsitos profundos, la primera es una subcuenca central
formada posiblemente por la accién erosiva de varios rios, mientras que la segunda estructura geologica
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corresponde a un levantamiento tipo parteaguas que separa la subcuenca antes mencionada y el antiguo
cauce que proviene del lago de Xochimilco.

La importancia dichas estructuras geol6gicas radica en que sobre ellas descansa gran parte de la
infraestructura urbana en la cual han sido cuantificados los mayores dafios durante los sismos intensos
que ha sufndo la ciudad.

De acuerdo la interpretacién de los niveles de resistividad aparente en el Pefién de los Bafios ubicado
en las cercanias del aeropuerto, se puede decir que es una estructura volcanica aislada que descansa
sobre los depdsitos arcillosos de la zona del lago.

Una situacion similar es la que corresponde a al sitio de la Central de Abastos, que se ha considerado
tradicionalmente como una region representativa de la zona de transicién, en la cual los niveles de
resistividad aparente y los estudios de Cross-Hole indican una extension de capas arcillosas de la zona
del lago, las cuales alcanzan espesores del orden de los 40 m conservando sus mismas propiedades
elasticas. ' :

Los niveles altos de resistividad que caracterizan al Pefion del Marquéz en todos los niveles de
resistividad elaborados, indican que los materiales volcanicos que lo forman continiian a profundidad
hacia el SE hasta confundirse con la Sierra de Santa Catarina.

En lo que respecta al Cerro de Chapultepec, al iguat que todos los que constituyen el Valle de México,
se manifiestan en los niveles de resistividad aparente a través de altos resistivos, indicando que los
derrames lavicos se continuan hacia el SW hasta confundirse con los cuerpos igneos detectados por las
perforaciones profundas de la §.G.O. ( 1969 ), los cuales se encuentran bajo la Formacion Tarango en
el Poniente de la ciudad.

Por otro lado, el Cerro de'la Estrella es un aparato atslado con fuerte manifestacién en los niveles de
isorresistividad, indicando su continutdad vertical a profundidad; de todos los cerros que constituyen el
Valle de México, éste es el de mayor importancia debido a que liga varias estructuras geologicas como
Son:

El bloque bajo del lago de Texcoco, ubicado al NE.
La planicie de ta Ciudad de México, localizada al Norte y NW

La franja arcillosa que comunica superficialmente los lagos de Xochimilco y Texcoco, ubicados al
Oeste.

El lago de Xochimilco al SW.
La depresion tipo graben que une los lagos de Chalco y Xochimilco situada al Sur y SE.

El estrecho natural ubicado al Este, y que separa a este cerro de la Sierra de Santa Catarina, y que
comurica a profundidad los lagos de Texcoco y Xochimilco.

Ante eventos sismicos la importancia del Cerro de la Estrella es ain mayor, ya que ¢l movimiento se
transmite a bajas frecuencias a través de los honzontes arciflosos que lo rodean, con lo cual constituye
una fuente de generacion y disipacion de las ondas hidrodinamicas que afectan a la zona Sur de la
ciudad.

e
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Comentarios y conclusiones.

De todos los resultados que se derivaron de los estudios geofisicos realizados en el Valle de México,
los mas sobresalientes se enumeran a continuacion.

L.

La formacion arcillosa superior que sobreyace a la capa dura y sobre la cual descansa gran parte de
la ciudad, estd constituida por dos capas blandas con caracteristicas elasticas diferentes. La
primera de estas se encuentra debajo de la costra superficial denominada capa arcillosa superior
esta constituida por arcilla, y cuenta con un espesor promedio de 25 m en la zona centro; la
segunda capa denominada capa arcillo-arenosa se encuentra localizada debajo de la capa anterior y
sobre la capa dura,

La depresion arcillosa central 0 subcuenca central es una estructura muy importante desde el punto
de wista geotécnico, ya que en este sitio incluyendo sus limites, se han presentado los mayores
daftos en los sismos de 1957, 1979 y 1985, Las capas arcillosas que conforman esta estructura
tienen"en sus primeros-25-m-(-capa-arcillosa superior ) una-velocidad transversal.de -70.-m/s-, una --
refacion de Poisson de 0.49 , y un amortiguamiento interno que varia entre 4.46 y 10.6 % , que
correspenden a un suelo blando de alta deformabitidad.

La capa arcilio-arenosa registrada en 4 de los estudios de Cross-Hole y que subyace a la capa
arcillosa superior, se engrosa hacia el Sur y Poniente de la ciudad, en donde forma una estructura
semejante a la de un playon de arenas finas.

Al Poniente del Cerro de la Estrella, entre las calzadas Ermita Iztapalapa y Miguel Angel de
Quevedo, se detecté un importante cuerpo arcilloso de aproximadamente 4 km” que debié ser el
causante de los grandes dafios ocurnidos en los sismos de 1979 y 1985, Este cuerpo forma parte de
un antiguo cauce que comunicaba los lagos de Xochimilco y Texcoco a través de una franja de
aproximadamente 2 km de ancho, sobre el cual fueron registradas las mayores aceleraciones
durante el sismo del 8 de Febrero de 1988.

En la parte Sur de la cuenca existe una gran depresion rellena de arcillas y detriticos que da lugar a
los lagos de Chalco y Xochimilco. Esta fosa presenta una direccion E-W con una fuerte anomalia
geofisica indicada con los mveles de isorresistividad aparente, la cual posiblemente estd
conformada por una estructura tipo graben.

La franja que separa al Cerro de la Estrella y la Sierra de Santa Catanina representa una zona de
debilidad sobre la cual debié formarse un estrecho natural que comunicaba a los lagos de
Xochimilco y Texcoco.

Las velocidades de propagacion de tas ondas primarias o compresionales { Vp ) y de las ondas
secundanas o de corte { Vs ) de cada uno de los estratos que conforman la zona del lago en la zona
centro de la ciudad, se mantienen dentro de un intervalo de poca vanacion, por lo cual dichas
propiedades pueden considerarse practicamente constantes y extrapolarse a ofros sitios
preconsolidados. '

Los resultados obtenidos con los estudios sismicos de refraccion y los estudios de Cross-Hole en
las zonas lacustres de Chalco y Xochomilco, indican una total diferencia tanto en su

o e
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10.

1.

12.

13.

14.

15.

16.

17.

comportamiento dinAmico como en su estratigrafia en relacion con los efectuados en la zona centro
de la ciudad, en la cual los estratos detectados tienen una menor velocidad de propagacion, un
menor amortiguamiento interno, y las capas arcillosas son mas blandas y compresibles.

Durante la demolicion de los edificios dafiados se presentaron solo dos casos protestas de la
poblacion por los dafios que esto ocasiond; coincidentemente en estos dos sitios en donde se
encontraban los edificios de San Camilito y S.T.P.S. correspondieron a los menores
amortiguamientos del terreno ( 4.74 y 5 % respectivamente ), por lo cual se confirma que los
suelos mas blandos tienen menores amortiguamientos internos, lo que indica un mayor nimero de
dafios en estos sitios.

Los periodos fundamentales de vibracién ( Tr ) de la capa arcillosa superior en la zona centro de la
Ciudad de México varian entre 0.5 y 1.0 seg. Estos valores se correlacionan favorablemente con
los obtenidos en estudios de Cross-Hole a partir de la relacion Tr = 4H/ Vs, que involucra el
espesor “ H ” y la velocidad transversal “ Vs ” de cada una de las capas.

Las ondas hidrodinamicas y superficiales que se propagan en la capa arcillosa superior durante
sismos intensos, presentan longitudes de onda de aproximadamente 60 m , y ocasionan fuertes
aceleraciones en estructuras geoldgicas estrechas, tal es el caso de las que estan ubicadas al
Oriente y Poniente del Cerro de la Estrella.

En la parte central de la ciudad, bajo la secuencia de capas arcillosas, aparecen dos estructuras
geologicas importantes originadas por el relieve de los depdsitos profundos: una subcuenca central,
formada posiblemente por la accion erosiva de vanos rios, y una elevacion tipo parteaguas que
separa ia depresion anterior del cauce proveniente del lago de Xochimilco.

La potencia de los depositos arcitlosos en el area del lago de Texcoco que se observa en todos los
niveles de resistividad y en los perfiles sismicos de refraccion, confirman la hipotesis de que esta
area constituye el bloque bajo de una fosa tectonica.

El Pefion de los Bafios es una estructura aislada que descansa sobre los horizontes arcillosos de la
zona del lago.

De acuerdo con las mediciones de resistividad, los derrames lavicos del Cerro de Chapultepec se
contingan a profundidad hacia el SW.

El Cerro de la Estrella es una estructura importante que se continua a profundidad y constituye un
punto de unién comumn con otras estructuras geoldgicas importantes.

El Pefion del Marqués es una estructura enraizada cuyos derrames se contintan hacia el SE hasta
confundirse con los derrames de {a Sierra de Santa Catarina.

pégina 91




Capitulo IV

Métodos de exploracion y muestreo en los suelos.

Introduccion

Tipos de sondeos.
a) Sondeos de exploracion.
b) Sondeos alterados.
¢) Sondeos inalterados.

Conservacion de las muestras y preparacion de especimenes. .
Técnicas de perforacion.
a) Perforacion en suelos blandos.

b) Perforacion en suelos duros.

Tipos de brocas para la perforacion de suelos.




Capitulo IV

A — e - e

Capitulo IV Métodos de exploracién y muestreo en los suelos.
Introduccion.

El reconocimiento geologico de un sitio en particular es necesario para conocer las caracteristicas
generales del subsuelo y para evaluar a grandes rasgos los posible problemas que puedan presentarse
durante el disefio y construccién de las obras de Ingenieria.

La informacién geolégica que se requiere para los proyectos geotécnicos es la siguiente :

Estratigrafia. Se determinara el espesor, caracteristicas y origen de los estratos mas significativos
del subsuelo; también es importante definir el espesor de tos rellenos artificiales y su compacidad.

Discontinuidades. Algunas estructuras geologicas pueden presentar fracturamientos que podrian
generar superficies de falla y bloques inestables, como en el caso de las tobas de la zona de lomas; en
esta zona también debe investigarse con detalle la existencia de cavidades artificiales, tineles y
galerias de minas antiguas que también causan condiciones de inestabilidad.

Geomorfologia. La evolucion geologica de los cauces y barrancas han formado diversas condiciones
del subsuelo al pie de la zona de lomas, encontrandose desde suelos arcillosos blandos hasta aluvién
suelto, lahares y ain morrenas; el reconocimiento geologico debe advertir sobre estas condiciones
estratificadas. '

Hidrologia. Se requiere estudiar las condiciones del flujo superficial y subterraneo, comprobando la
existencia de mantos freaticos colgados.

Condiciones inestables. Es necesario identificar los sitios en donde pudieran desarrollarse
condiciones de inestabilidad en cortes y taludes; este fenomeno puede estar asociado a la pérdida de
humedad en los cortes expuestos, asi como a la disminucién de la resistencia al corte por
humedecimiento del suelo.

Por otro lado, antes de realizar los estudios geotécnicos, se debe recabar y analizar la informacidén
que ha sido etaborada durante los estudios geoldgicos con el fin de utilizarla adecuadamente para la
solucion de problemas especificos del proyecto en estudio; con base en esta informacién y recabando
los datos que no estén contemplados, es posible plantear un programa eficiente de exploracion y
muestreo del suelo, con el fin de obtener una mejor calidad en las muestras y tratar de que estas sean
lo mas representativas de la zona en estudio.

Tipos de sondeos.

En general existen tres tipos de sondeos que son :

a) Los sondeos de exploracton.
b) Los sondeos alterados.
c) Los sondeos inalterados.
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a) Sondeos de exploracion.

Los sondeos de exploracion son aquellos que permiten definir la estratigrafia de un sitio e interpretar
su comportamiento bajo las acciones que se le impongan, las técnicas que se emplean para este tipo
de exploracién son :

El cono eléctrico. ( cono estatico )
El método de penetracién estandar.

En la Ciudad de México el cono eléctrico ha hecho un excelente trabajo en los suelos blandos y el
método de penetracion estandar en los suelos granulares, pero en suelos blandos este Gltimo método
no es muy confiable.

Cono eléctrico.

El objetivo de esta técnica de exploracion es determinar con la profundidad la resistencia a la
penetracion de punta y friccion del cono, e interpretar estos parametros con la finalidad de definir con
precision los cambios en las condiciones estratigraficas del sitio y estimar la resistencia al corte de los
suelos mediante correlaciones empiricas.

E! cono eléctrico es una celda de carga con dos unidades sensibles instrumentadas con
deformimetros eléctricos ( strain gages ), usualmente tiene una capacidad de carga de 2 ton y una
resolucion de + 1 kg, pero en el caso de suelos duros podra alcanzar capacidades de hasta 5 ton y
resolucion de +2 kg .

La sefial de salida del cono se transmite a la superficie por medio de cables, posteriormente la recibe
un aparato receptor y la transforma en una sefial digital, una impresion numeérica o directamente en
una grafica.

El cono se hinca en el terreno empujandolo con una columna de barras de acero que estan unidas a
un sistema hidraulico que controla la velocidad de penetracion,

Generalmente la velocidad del hincado es de 1 cm/s para las arcillas de la Ciudad de México, pero
es admisible operarlo a2 2 cm/s sabiendo que se obtienen valores ligeramente mas altos.

En la siguiente figura se muestra esquematicamente dicho instrumento, el cual tiene 3.6 cm de
diametro exterior { aunque para suelos blandos se ha utilizado hasta de 7.0 cm ) y una punta conica
con un dngulo de atague de 60° la cual se hinca a presion.

Se puede observar en esta figura que la fuerza que se desarrolla en la punta conica“ q. ” (1 ) se mide
en la celda inferior (2 ) , y que la que se desarrolla en la funda de friccion “ fs 7 ( 3 ) se mide en la
celda superior (4 ).

También se presenta la interpretacion estratigrafica de un sondeo realizado con este instrumento en la
zona del lago; solo se presenta la variacion de la resistencia a la penetracion del cono, ya la
utilizacion de la variacion de la fuerza de friccion es incierta para la interpretacion estratigréfica en
los suelos cohesivos.

1
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La estratigrafia de un sitio se puede determinar de manera indirecta mediante correlaciones empiricas
como las de las siguientes figuras, la primera obtenida por Sanglerat y las otras por Schmertmann.

Friccion local fs en kg/cm?

Figura 1V-4 Clasificacion de los suelos con penetrometro estatico.

260
i . frena (Densa o
Resistencia de con cementada )
punta gc, en W I Mezclas lifﬁo-ama,
2 — - arenas arcillosas y
kgfem® tmos.
50}~
Arena
[~ ‘Arciltas inorganicas
no sensitivas,
— P ————— =~ w . Muy duras,
Arena ~ -~ -
con Sean -~y ”~
(%4}
—_— T suea | e L
16— -~ 7
- =~
i /
_ ~—— 7/ . .
S / Arvillas organicas y
s =Y mezclas de suetos
L Blandas V4 .
B Muy blandas. B
2 | | ! | ] |
0 1 2 3 4 5 6 7
Relacion de friccion, fs/ qc, en porcentaje.
Figura 1V-3 Clasificacion de los suelos con penetrometro estatico.
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La resistencia del suelo se obtiene con procedimientos diferentes de acuerdo al tipo de suelo.

Para el caso de los suelos cohesivos, la resistencia al corte no drenada se puede calcular
aproximadamente con la siguiente expresién :

Cw=0qc /Ny
Cu Resistencia al corte no drenada en ton/m?
g Resistencia de punta del cono en kg/cm?

Ny Coeficiente de correlacidn.

Tabla IV-1 Valores del coeficiente N determinados para los suelos de la Ciudad de México.

qc Prueba Torcometro Penetrometro
Tipo de suelo. Triaxial | Compresion| Lab. Campo | de bolsillo.
[kg/cm®) UU simple.
Costra seca. 5<g.<10 ./ 14 - qc /20 - - -
Arcillas blandas. gc>5 g /13 q./16 /12 | g./14 -
Limos arciliosos g > 10 q./24 q./ 54 - - qc./29
duros.

Los valores del coeficiente N ¢ estan basados en un numero reducido de sondeos inalterados, por lo
cual deben utilizarse con reserva y de preferencia deben ratificarse con sondeos mnalterados.

Para el caso de los suelos friccionantes, existen correlaciones entre la resistencia a la punta del cono
y la compacidad relativa de arenas finas.

] T .
C ci N
S syt || 1] )
. _— \J \?Del &tlﬂlisiﬁdﬁs [GLERAT
inalteradas 20 A &_
en % Suelta, ‘\ X

Media » ~ los datos caen entre estgs lineas.

N ‘\N, jSCHMERTI*JANN 90{%% de
RN j
&
™

Densa
80
Muy densa. |
100 5
0 1 2 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 150 200 250

Resistencia de punta qc, en kg/cm®

Figura 1V-5 Correlaciones entre la resistencia de punta y la compacidad relativa.
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También existen correlaciones para los suelos friccionantes, entre el valor del angulo de friccion
interna ¢ que se emplea en las formulas de capacidad de carga, en funcién de . y o, , donde o,
es el esfuerzo vertical efectivo, tal como se puede apreciar en la sigutente grafica.

Muy suelta Suelta Media Densa Muy densa.
450
300
qc/ o’ /
200

e/ o =|[ 1+ tan ¢ ] tanP{ 45° + (¢/2 ] e~ 2 ¢ --.\>/
e

100

\

10

_'\\

20° 25° 30°

35° 40°
Angulo de friccién interna ¢

45°

Figura IV-6 Correlaciones de la resistencia de punia y el éngulo ¢ de arenas.

Para los suelos cohesivos-friccionantes, se deben determinar dos valores de la resistencia de punta
cercanos que correspondan al mismo estrato ( g ¥ qc2). Asi se pueden plantear dos ecuactones de la
capacidad de carga ultima, que al considerarse simultaneas resultan :

o=tan" [(G2—Ga )/ (v {z2—2: } N)) T"

¢=[(qatqa)-YNg(1+tan¢) (21 +2z)]/[2Ne(1+Ng/N:)]

donde ;

¢y ¢ sonparametros de resistencia del suelo.

Qe1 Y Q2 son valores de resistencia de punta cercanos ( gc2> g1 )

Z; y z; soh las profundidades de medicion
N: y Ny son coeficientes de capacidad de carga

siendo :
Ne=(Ng—-1)/tan¢

Ne=[ga2-qu}/[v(1 +tan¢)(22-2)]
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Esta dltima ecuacion se resuelve simultineamente junto con la primera ecuacién por medio de
aproximaciones sucesivas, para esto se propone un valor de ¢ y se calcula N con la iltima ecuacién,
con este valor se comprueba el valor de ¢ antes supuesto; este dltimo valor se toma como el valor
inicial y se repite el calculo que converge en dos o tres iteraciones.

Se ha comprobado que la prueba de penetracién con cono eléctrico es la técnica de exploracién de
suelos mas eficiente y econdmica en la actualidad,

Meétodo de penetracion estandar.

La prueba de penetracion estandar ( STP por sus siglas en inglés ) permite estimar la resistencia al
esfuerzo cortante dél suelo relacionando el nimero de golpes necesarios para hincar el penetrometro
estandar, y con ayuda de correlaciones empiricas; ademas este méiodo permite obtener muestras
alteradas que sirven para identificar la estratigrafia del sitio; estas muestras alteradas también sirven
para obtener algunas propiedades indice tales como: el contenido natural de agua y los limites de
consistencia.

Oid>= 1.50
T

Cabeza =10 ‘+' Valvula esférica.

4
20.0
- |
$=1.50
Vialvula de varilla.
1 B4 =
‘ba.::' 9”. Acotaciones en [cm |
o 55'2; = 5.08
4.5 5.95
Zapata Trampa
3.4 1.95 paso.
(Raal Aristas
b=3.49 ligeramente
redondeadas.

Figura IV-7 Penetrometro estandar.
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Esta técnica es muy util en suelos granulares en los que practicamente es casi imposible el muestreo
inalterado; en los suelos cohesivos blandos como los de la Ciudad de México no es recomendable, ya
que las correlaciones con el nimero de golpes son poco confiables.

El penetrémetro estandar esta constituido por un tubo de acero con un extremo afilado, el tubo debe
estar cortado longitudinalmente para facilitar la observacion de la muestra. La valvula en la cabeza
del muestreador permite la salida del azolve y evita que la muestra se salga del tubo; opcionalmente
se utiliza una trampa de paso para retener las muestras.

El penetrometro se coloca en el extremo inferior de una columna de barras de perforacion de
diametro AW o BW , mientras que el golpeador se encarga de hincar el muestreador mediante de los
impactos de un martinete de 64 kg que se deja caer libremente desde una altura de 75 cm y que
golpea a un yunque incorporado a las barras de perforacion, la masa golpeadora se levanta con un
malacate de friccion tal como se tlustra a continuacion.

¢ Y
\, *——— Cadena

-4—— Masa golpeadora de acero.
Malacate de #————— Barra guia.
friccion. ﬂ ] 4—— Yunque de golpeo.

R /ﬂ(\T\\ {’W

Bama AW 6 BW

o
b &

J|

L]Q— Pendtrémetro estindar.

Figura IV-8 Prueba de penetracion estandar.

La prueba de penetracion estandar consiste en hincar el penetrometro 45 cm, y durante el hincado se
cuenta el nimero de golpes que corresponden a cada uno de los tres avances de 15 cm; la resistencia a
la penetracion estandar se define como el nimero de golpes N necesarios para penetrar los tltimos
30 cm , ya que los primeros 15 cm se desprecian debido a que se consideran no representativos por la
alteracion inducida a causa de la perforacion.

La interpretacion de los resultados de la prueba se hace a partir de relaciones empincas; es
conveniente aclarar que ninguna de ellas ha sido comprobada para los suelos de la Ciudad de México,
y que para los suelos mas blandos del lago el penetrémetro se hinca por su propio peso, por lo cual no
se pueden establecer correlaciones ante ia baja resistencia al corte de estas arcillas (N=0)

Por lo anterior las cormrelaciones que se describen a continuaciéon deben aplicarse como una mera
aproximacidn y deben comprobarse por medio de la aplicacion de métodos de muestreo inalterado.

pédgina 99



Capitulo IV

-_— s o . P e ot —y cresemmeryirep .

o= v litiaitiin

Para el caso de los suelos cohesivos la resistencia al esfuerzo cortante puede estimarse por medio de
la siguiente tabla propuesta por Terzaghi y Peck.

Tabla IV-2 Correlaciones entre N, q, y la consistencia relativa del suelo cohesivo.

Consistencia | Muy blanda. | Blanda Media Dura Muy dura. | Durisima
N <2 20a40 | 40a80 | 80 a 150 1150 a 300 >30.0
Qu {kg/em’] <0.25 025a05| 05a10 | 10a20 [ 20a 40 >4.0

Con el valor de la resistencia a la compresion simple g, obtenida anteriormente, se puede determinar
la resistencia al corte (¢ =q,/2)

Y para los suelos granulares, se presenta la siguiente grafica que correlaciona el nimero de golpes N
necesarios para hincar el penetrémetro 30 cm vy el angulo de friccion interna.

Suelta —

Mey sud:\a_l ‘i Mediana Compacdta Muy compacta.
0

Nimero de golpes para 10
30 cm de penetracidn.

20
N Relacitn para ianas a
de grano angulogo a deado,

30

\\\

50

o ypm. liposas, N
) N\
\ \

80

30°  32°  34° 36 38° «° 42 44 a6
Angulo de friccion imems §

Figura IV-9 Correlaciones entre el numero de golpes para 30 cm de
penetracion y el angulo de friccion interna de las arenas.

La grafica anterior no toma en cuenta la influencia de la presion vertical sobre el nimero de golpes,
que se ha demostrado que es un factor importante el cual influye en los resultados; en la siguiente
figura se presentan los resultados experimentales que demuestran que a un nimero de golpes en la
prueba de penetracion estandar corresponden diferentes compacidades relativas segin sea la presion
vertical actuante sobre la arena.

——

i
|
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Presion vertical l\
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.
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\ \ .
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1.5 \ ‘“ \
PAA NN N
3.0
) 10 20 39 40 S0 60 70 80
Numero de golpes para 30 cm de penetracién.

1.0

]

Figura IV-10 Relacicn entre la penetracion esténdar, la presion
vertical y la compacidad relativa para arenas.

La estratigrafia de un sitio se define a partir del nimero de golpes necesarios para hincar el
penetrometro los altimos 30 cm ( ya que los 15 cm iniciales no se consideran representativos de la
prueba ), 6 obtentendo por extrapolacién en'los casos de suelos duros en los que no se puedan
alcanzar los 45 cm de penetracion, y con ayuda de la clasificacion de suelos de acuerdo al Sistema
Unificado de Clasificacion de Suelos ( SUCS ), tal como se muestra en la siguiente figura.

Prof. Nirnero de -

[m] polpes. Estratigrafia

120 ] Limo arenoso con cascajo {_relienc )

: = Limo arenoso gris obscuro y café con grava.

2.40 ™, Arena limosa gris obscuro.

3.60 L] Amo verde

4.80 ( Limo verde de consistencia muy blanda,

600 |

220 “ Arcilla volcénica verde y café de alta plastlmdad y consistencia muy blanda

> a media con lente de arena.

8.40

9.60 T Arena limosa negra de compacidad media.

10.80 < Arcilla volcénica rojiza y café de alta plasticidad y consistencia muy blanda

F A a media.
12.00 [, ; - :
Arena limosa gris verdosa de compacidad alta.

1320 | ~ Limo gris verdoso.

14.40 L Arcilla volcanica verde de consistencia media.

15.60 Arena limosa gns oscuro.

16.80

18.00 Litno arenoso café de baja plasticidad y de alta a muy alta compacidad con

sravitas.
19.20 \'\7  BF
20.40 ‘ Q
0 10 20 30 40 50

Figura IV-11 Perfil estratigréfico en la zona de transicion interestratificada.

En conclusion el método de penetracion estindar es aplicable solo en la etapa de exploracion del
subsuelo, y la informacién que proporciona carece de la confiabilidad necesaria para definir con
precision los parametros de resistencia, por lo que no debe aplicarse para el disefio geotécnico
definutivo.
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b) Sondeos alterados.
efracion estq

En lo que respecta a los sondeos alterados, podemos mencionar al método de penetracién estandar,
ya que ha sido la herramienta mas usual para recuperar muestras alteradas ain de suelos blandos.

En la zona del lago, el penetrometro se ha utilizado unicamente para rescatar muestras alteradas de
lentes y estratos duros; la informacién que proporciona de los suelos blandos en cuanto a resistencia
es muy limitada. En este tipo de suelos el cono eléctrico es una técnica de exploracion mas eficiente y
precisa.

En la zona de transicion esta técnica ha sido muy util como técnica de exploracion, siempre que se
cuide que en las zonas en las que se explore con el nivel freatico profundo se perforen en seco, con
herramientas helicoidales o con aire como fluido de perforacion, -

En la zona de lomas, la prueba de penetracién estindar o STP no es aplicable, ya que el muestreador
sdlo penetra unos centimetros y unicamente puede estimarse la resistencia a la penetracion con un
numero mayor de 50 golpes, por lo que no se logra definir ningun parametro de resistencia.

c) Sondeos inalterados.

Por otro lado los sondeos inalterados, son aquellos que sirven para extraer especimenes de suelo que
supuestamente conservan su estructura y caracteristicas mecanicas intactas; ante esta imposibilidad
practica se admite que una muestra es inalterada cuando sus cambios y deformaciones son minimos.

Las herramientas que mas se utilizan para este tipo de muestreo son: los tubos de pared delgada, los
dentados, y el muestreador tipo Denison; por otro lado la obtencién de muestras inalteradas obtenidas
de pozos a cielo abierto, han sido de gran ayuda en la exploracién y muestreo geotécnico.

Pozo a cielo abierto.

El pozo a cielo abierto permite observar directamente las caracteristicas estratigraficas del subsuelo,
y rescatar muestras inalteradas de los principales estratos. Esta técnica de exploracion y muestreo es
particularmente recomendable para rescatar muestras inalteradas de suelos secos y duros, como los
de la costra superficial de la zona del lago, los depositos de las lomas y en algunas partes de la zona
de transicion.

La construccion del pozo se puede hacer con herramientas manuales 0 con maquinas perforadoras
capaces de abnir en seco pozos de por lo menos 80 cm de diametro, mientras que para el labrado y
proteccion de las muestras se utilizan espétulas, cinceles, un martilio, brochas, una estufa, manta de
cielo, parafina y brea.

Para realizar la excavacion manual se requiere de picos, palas, cable de manila, botes, un malacate
mecanico para 250 kg, escaleras y herramientas para carpinteria y albafiileria, ademas si el nivel
freatico esta cercano a la superficie puede requerirse una bomba eléctrica con puntas eyectoras,
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también puede ser factible que se necesiten martillos eléctricos 0 neumaticos para atravesar suelos
muy duros, asi como algunas tobas.

Cuando la seccion de la excavacion vista en plana es cuadrada, se estabilizan las paredes con ayuda
de tablones y marcos estructurales de madera, mientras que cuando la seccion de la excavacion es
circular conviene estabilizar las paredes con tubos de lamina corrugada o con ferro-cemento; esta
Gitima solucién se ha venido empleando con mucha frecuencia por su sencillez y bajo costo, y
consiste esencialmente en colocar anillos de malla electrosoldada ( generalmente de I m de altura )
separados por lo menos 2 cm de la pared de la excavacion, estos anillos se fijan con anclas cortas de
varitta corrugada y después se aplica manualmente el mortero con un espesor minimo de 4 cm

Por otro lado, para realizar la excavacion con maquina se necesita una perforadora a rotacién como la

que se utiliza para la construccion de pilas de cimentacion; la seleccidon del tipo de maquina depende
de la profundidad que se necesita alcanzar en el muestreo; para estabilizar las paredes se utilizan
anillos de malla de acero y mortero.

—— T — == e P — _ ~ B . -

Para el labrado de las muestras se debe dejar un escal_éﬁ en ei c - S

ual se limpia un area de unos 50 cm
de diametro, a continuacion se marca una seccidon cuadrada de suelo de 25 x 25 cm y se labra
cuidadosamente, posteriormente se extrae la muestra y se envuelve con manta de cielo que se
impregna con una mezcia caliente de brea y parafina con una brocha; en la parte superior de la
muestra se coloca una etiqueta de identificacion,

|

Pozo a ci ic

Muestra inalterada protegida con
manta de cielo, brea y parafina.

Figura IV-12 Obtencion de muestras de suelo en un pozo a cielo abierto.

En conclusion se puede decir que el pozo a cielo abierto es una técnica de exploracion y muestreo
excelente; en suelos secos es la tnica confiable ya que los métodos convencionales de perforacién y
muestreo que emplean agua o lodo como fluido de perforacion pueden provocar cambios en las
propiedades mecanicas del suelo.

Los factores que deben considerarse para la seleccidon de la técnica del pozo a cielo abierto son : la
profundidad maxima que puede alcanzarse, el tiempo y costo de la ejecucion, y la ubicacion del nivel
freatico. _ :
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Muestreadores hincados a presion.

Los tubos de pared delgada o tubos Shelby que han empleado en los suelos blandos del Valle de
México son: el tubo convencional, el tubo con camisa integral y el tubo con camisa segmentada.

U delgad, encional.

En México se ha utilizado el tubo electrosoldado de acero al carbon, adaptado como muestreador de
pared delgada para suelos blandos, en didmetros de 3 y 4 pulgadas ( 7.62 y 10.16 cm ), este tubo esta
afilado en su extremo inferior y unido en la parte superior con la cabeza muestreadora, a su vez
montada al final de la columna de barras de perforacion con las que se hinca el muestreador desde la
superficie.

Cabeza muestreadora.
20.5em
-
"1:
Tubo muesireador,

100 cm

¥

.
.
.
i
.
i
L]
1

Figura IV-13 Muestreador de pared delgada con valvula de pie.

La cabeza del muestreador tiene perforaciones laterales y una valvula esférica que se abre durante la

etapa del hincado para aliviar la presion en el interior del tubo, y que posteriormente se cierra para
proteger la muestra de las presiones hidrodindmicas que se generan durante la extraccion de la
muestra.
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El muestreador debe hincarse 75 ¢m con una velocidad constante entre 15 y 30 cm/s , con esto en
el tubo queda una longitud minima de 15 cm donde se pueden alojar los azolves que pudieran haber
quedado dentro del pozo; después del hincado se deja que la muestra repose durante tres minutos, con
la finalidad de que la muestra se expanda en el interior del tubo y con esto aumente su adherencia
contra las paredes, luego se corta la base del espécimen girando dos vuelias el muestreador, e! tubo se
saca al exterior y se protege e identifica.

El tubo convencional tiene tres limitaciones importantes que son :

a) El proceso de oxidacion que sufre el contacto suelo-metal en solo unos dias, y que termina por
alterar ia muestra; problema que no se ha podido resolver por su complejidad y alto costo.

b) La extraccion de las muestras se debe hacer cortando el tubo en segmentos para que la muestra se
maltrate lo menos posible; sin embargo este proceso de corte genera vibraciones y presiones
indeseables.

¢) La imposibilidad de rehusar estos tubos leva los costos del musstreo,

Tubo de pared delgada con camisa integral.

Este dispositivo de muesireo fue propuesto por el profesor Zeevaert y resuelve parte de las
limitaciones anteriores, ya que consiste en un tubo de acero con filo que Heva en su interior una
camisa de aluminio de un metro de longitud y 5 pulgadas de diametro en la cual queda alojada la
muestra de suelo.

Tubo de pared delgada con camisq_segmentada.

Esta constituido por un tubo de acero que lleva en su intenor otro de aluminio cortado en segmentos;
la punta del muestreador es una filosa zapata de acero templado, y al hincarse a presion la muestra
queda contemida en los tubos de aluminio anodizado, los cuales reducen significativamente los
problemas de extraccion de la muestra y sobre todo evitan la corrosién que sufren los tubos de acero
que convencionalmente se emplean. La cabeza lleva una valvula muy ligera que facilita la salida del
lodo de perforacion durante el hincado del muestreador, y que posteriormente al hincado se cierra con
una varilla de acero que mide 1 6 2 m de longitud la cual se introduce a través de la columna de
barras de perforacion.

Este muestreador se puede utilizar de dos maneras distintas: la primera consiste en utilizarlo como un
muestreador simple de pared delgada, mientras que la segunda opcién es utilizarlo como un
muestreador de piston neumadtico, con este dispositivo se puede hacer un cierto vacio en la camara
que se’encuentra armba de la muestra, con lo cual se evita que se puedan salir las muestras de suelos
muy blandos durante las maniobras de extraccion.

pdgina 105



901 euided

( 1-DD.L ) vpoiuaiulas psuupd uod ppoliap paivd ap ogny pr-A] vandif

TAPATA

CORTE LONGITUDINAL

|._... —

cCoPLE

I

suPIRION

OEL CONJUNTO

Al omuded




Capitulo IV

Muestreadores hincados a presion y rotacion.

Estos dispositivos se utilizan para la extraccion de muestras en suelos duros; en la Ciudad de México
se utilizan para extraer muestras de lentes de secado solar o de arenas, para la capa dura y para los
depdsitos profundos, los cuales se encuentran bajo el nivel freatico.

Barril Denison.

Con el muestreador de barril Denison que opera a presion y rotacion se pueden obtener especimenes
de arcilas duras, limos compactos y limos cementados con pocas gravas localizados abajo del nivel
freatico.

- -Cuando se.muestrean suelos‘,arriba:délgniyel_freético, las_muestras se contaminan_con el agua o lodo__

de perforacién, por lo cual se recomienda su aplicacion junto con el empleo de aire como fluido de
perforacion.

El dltimo disefio de este dispositivo se llevd a cabo en México y consiste en un doble tubo giratorio,
en el que el tubo interior es un muestreador de pared delgada que penetra a presion y rescata a la
muestra, mientras que el tubo exterior tiene una broca en su extremo, la cual gira y corta el suelo
circundante. Para operar este muestreador se requiere fluido de perforacion ( agua, lodo o aire ) que
se hace circular entre ambos tubos.

Este muestreador cuenta con dos tubos concéntricos que se acoplan a la cabeza de muestreo por
medio de valeros axiales, los cuales sirven de unién con la columna de barras de perforacidén y
permite que el tubo interior se hinque a presion en el suelo sin inducir esfuerzos de torsion a la
muestra. B

La cabeza del muestreador tiene una tuerca que ajusta y controla la posicion relativa entre ambos
tubos; la broca de corte es una pieza de acero con pastillas de carburo de tungsteno que protegen las
zonas de mayor desgaste.

Para el muestreo de materiales granulares conviene adaptarle una trampa de canastilla, formada bor
lengiietas de lamina de acero flexible.

Con este apa}ato no se han podido obtener muestras de buena calidad, asi como tampoco con su
variante el Pitcher, el cual lleva un resorte axial entre ambos tubos, que acumula energia en los lentes
duros e impulsa el tubo interior cuando se intercepta un suelo blando.

Solo en las tobas duras y cuidando utilizar aire como fluido de perforaciéon cuando la muestra se
encuentra armba del nivel freatico, el barril Denison ha resultado ser el mejor muestreador.
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lentado simple.

Penetra a rotacion y presion sin recurrir al empleo de agua o lodo de perforacion; este mecanismo de
muestreo ha demostrado ser un adecuado para la inspeccion de los lentes duros, aunque tiene el riesgo
de inducir el remoldeo cuando se opera inadecuadamente. N
[
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Figura IV-16 Muestreador dentado simple.

Este muestreador permite obtener muestras de arcillas duras y limos compactos o cementados con un
minimo de alteracion; en estos materiales presenta grandes ventajas de operatividad y costo con
respecto a al barril Denison.

El sistema esta constituido por un tubo de acero unido en la parte superior con la cabeza
muestreadora, que a su vez va montada al final de la columna de barras de perforacion con las que se
hinca y se da rotacién desde la superficie.

En el valle de México se han utilizado tubos con 8 dientes de 0.8 cm a 1.0 cm de alturay 3 cm de
base, y de 16 dientes de 0.5 cm de altura; la sierra se forma con altemaciones de un diente recto y
otro doblado 0.2 cm hacia el exterior, con el objeto de reducir la friccion entre el muestreador y el
suelo. El diametro del tubo es de 10 ¢m y su longitud de 100 cm.
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Se construyd para la recuperacion de muestras inalteradas de la capa dura, debido a que los intentos
que se han hecho con los muestreadores Denison, Pitcher o con el tubo dentado simple no han dado

muy buenos resultados.
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Figura IV-17 Tubo muestreador dentado con camisa interior. { TCG-2 )
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Este muestreador puede operar en seco, esto es, para hincarlo no se requiere de agua o de lodo de
perforacion como con un Denison o Pitcher, esta ¢s una ventaja ya que el empleo de fluidos altera
drasticamente los materiales arenosos con bajo contenido de agua como los de la capa dura.

Es mas atil que un tubo dentado simple, ya que cuenta en el tubo exterior de acero con una helicoide
que ayuda a que la punta se descongestione, logrando asi reducir la presién de hincado y evitando que
la temperatura se incremente; este dispositivo cuenta con una camisa de aluminio anodizado que
contiene a la muestra, mientras que la parte que corta al suelo es dentada y revestida con un granulado
de tungsteno; la valvula es una esfera de hule con una densidad menor que la del agua, la cual sella
con la ayuda de una barra de acero introducida desde la superﬁcze a través de las barras, esto se hace
al terminar la toma de la muestra.

Conservacion de lus muestras y preparacion de especimenes.

La proteccién, transporte, almacenamiento de las muestras y la subsecuente preparacion de
especimenes, son aspectos que generalmente no se toman en consideracion con relacidbn a los

— - ——extremos cutdados-que-deberian-tener-dichas-muestras;-ya-que estos -aspectos-son-tan-importantes—  —
como el muestreo mismo.

Para proteger las caracteristicas estructurales y mecanicas de las muestras extraidas se debe evitar
que sufran: secado, golpes, vibraciones o cambios de temperatura. La acctén mas importante para
lograr estos cuidados es concientizar y capacitar adecuadamente a los técnicos y trabajadores para que
se puedan evitar problemas relacionados con la alteracion de las muestras.

En lo que respecta al secado de las muestras contemdas en el intenor de los tubos, estas van
perdiendo la humedad natural debido a que los sellos que se colocan en sus extremos tienen una cierta

permeabilidad al vapor de agua.
1.2
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polietileno demso selladas con cinta adhesiva.

Figura IV-18 Pérdidas de humedad en muestras inalteradas.
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En esta figura se ilustra este problema y su evolucion a temperatura ambiente en dos diferentes
condiciones: el de una muestra en un tubo de aluminio anodizado con sello de polietileno de alta
densidad y cinta adhesiva, y el de otra muestra extraida del tubo y protegida con una membrana
delgada de polietileno y parafina reforzada con manta de cielo; estos efectos se incrementan cuando
las muestras son expuestas al efecto de los rayos del sol.

Los golpes y vibraciones también pueden alterar las caracteristicas mecdnicas de las muestras,
usualmente ocurren durante el transporte y manejo de las muestras; estas acciones se pueden evitar
utilizando recipientes acojinados.

En el caso de las muestras contenidas en tubos convencionales de lamina de acero, las muestras de
suelo son sometidas a vibraciones durante los procesos de corte de los tubos, por lo cual estas
acciones deben de realizarse con cuidados extremos.

Otro factor muy importante que ayuda a que las muestras sean mas representativas del sitio en
estudio es el adecuado almacenamiento de estas, por lo cual se debe de hacer en locales con humedad
ambiental que eliminen ef problema de secado; es conveniente hacer notar que las muestras que se
encuentran contenidas en tubos de acero sufren una corrosidn excesiva que las altera totalmente, para
evitar estos problemas de secado y corrosion se deben ensayar las muestras en el menor tiempo
posible.

En lo que respecta a la preparacion de los especimenes para las pruebas de deformacion y resistencia,
se deben labrar las probetas en un ambiente himedo que elimme el problema de secado, por ello
tradicionalmente se hacia en el interior de un cuarto hiimedo, sin embargo, la oposicion del personal a
hacerio en ese ambiente y las limitaciones en las instalaciones de los laboratorios han conducido a
olvidar esta buena practica, con lo que se ocasiona otra etapa de secado; para la preparacion de las
muestras, se deben cortar los tubos en segmentos de 20 a 25 ¢cm de longitud para posteriormente
extraer a presion los segmentos de muestra y poder labrar las probetas para su ensaye.

Técnicas de perforacion.

Una parte fundamental para que las técnicas de muestreo tengan éxito, implica que las técnicas de
perforacion sean las adecuadas, de tal forma que el suelo sufra una minima alteracion.

Para la perforacion del suelo con fines geotécnicos se han desarrollado diversos tipos de maquinas,
una de ellas es la maquina perforadora rotatoria, la cual se encuentra montada en vehiculos o
remolques de gran movilidad, este mecanismo opera a velocidades menores a 800 rpm y cuenta con
un véstago con una longitud mayor de 1.5 m ; en lo que respecta a la perforadora de percusién, debe
evitarse su uso en los sondeos geotécnicos, ya que esta maquina altera significativamente el suelo.

Tabla IV-3 Caracteristicas de las maquinas de perforacion.

Fuerzade | Capacidadenm | Velocidad |Par Carrera de | Potencia
Miquina Pesoen |empuje en Espiales | Didmetro de rotaciébn | miximo |perforacién |en HP
kg kg 4% NwW  |eB rpm en kgm {en m
Longyear (*)
Mod. 34 1130 3200 - 260 22 - 1510 - 0.6 36
Movile Drill
Mod. B53 1826 8565 75 300 27-716 824 1.2 97
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Movile Drill

Mod. B6l 3721 4800 90 450 65 -850 1230 1.7 97
Acker

Mod. AD 1] 2310 7200 76 300 55 - 553 632 1.8 50
Acker

Mod. MP50 1996 3200 46 300 43 - 287 518 1.8 48
SIMCO

Mod. 2800 Hs, 1200 2950 35 90 0-300 207 1.9 32
CME )

Mod. 55 2720 7257 75 300 106 - 650 970 1.8 -
CME

Mod. 45 1280 4080 45 150 75-475 414 1.7 36

( * ) Mégquina para fa exploracién minera y geologica.

Otros equipos adicionales que se utilizan durante la perforacion son: las bombas de presion, las
——- ——barras de-perforacion; los-ademes ylas brocas de perforacion— ——— = —— = —re—v— -

Las bombas de perforacion deben ser capaces de operar con lodos bentoniticos, fas bombas mas
comunes son las de cavidad progresiva, sin embargo se han utilizado bombas centrifugas de alta
presion sabiendo que sus impulsores quedan sujetos a un desgaste importante

Tabla IV-4 Caracteristicas de dos modelos de bombas.

Marca Tipo Gasto en Presidon en Potenciaen | Diametro en Maneja
1/ min kg /cm® HP pulg.
Monyo Cavidad
Mod. 3L6 progresiva. 162 16 7.5 3x2 Lodos densos.
Bamnes Centrifuga de
Mod. Caracol | alta presién. 150 8 10 3x2 Lodos medios

En lo que respecta a las barras de perforacion, se utilizan las barras EW para la penetracion del cono
eléctrico, las AW y BW son de empleo mas general, y las NW son poce recomendables para el
muestreo de suelos.

Tabla IV-5 Tipos de barras de perforacion.

de $1 bc Pesoen | Cuerdas
Barra pulg. mm pulg. mm pulg. mm kg /my_ | por pulg.
EW 1173 349 7/8 22.2 7/16 12.7 4.6 3
AW 1 23/32 44 4 1732 30.9 5/8 159 6.5 3
BW 21/8 54,0 13/4 445 3/4 19.0 6.2 3
NwW 258 66.7 2 14 572 13/8 349 8.0 3
¢ o Diimetro exterior
Longitud estandar = 3.05 m ( 10 pies ) ®i Diametro interior

¢ Dismetro del cople.
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En cuanto a los ademes metalicos, se ha observa que sus diametros interiores de 76 y 101 mm
limitan el didmetro de los muestreadores que pueden pasar a través de ellos, por lo cual en los
sondeos que se pretenda utilizar muestreadores de mayor diametro, queda obligado el empleo de
lodos de perforacion que eliminen la necesidad del ademe metalico.

Tabla IV-6 Ademes metdlicos mas empleados.

Ademe be : oi Peso en Cuerdas por
pulg. mm pulg. mm . kg/m puigada
NW 3112 88.9 3 76.2 12.8 4
HW 412 114.3 4 101.6 16.8 4

de Diametro exterior
®i Difmetro interior

De acuerdo a las caracteristicas del suelo, se debe elegir el equipo mas adecuado para que la calidad
de las muestras sea buena.

a) Perforacion en suelos blandos,

Para la perforacion en suelos blandos se debe tratar de evitar al maximo el fisuramiento y remoldec
del fondo de la excavacion; ya que esto es practicamente imposible, las muestras siempre presentan
un cierto grado de alteracion.

A continuacion se presentan algunas técnicas de perforacién en los suelos blandos, asi como sus
limitaciones.

Perforacion a rotacién y por lavado. Actualmente la perforacion a rotacion con broca triconica es
la técnica méas comun para la ejecucion de sondeos, mientras que la perforacion por lavado ha caido
en desuso.

El método de perforacion por lavado requiere de un tripode con polea y martinete suspendido de 80 a
150 kg de peso, cuya funcién es hincar en el suelo el ademe necesario para la operacion; en el
interior del ademe se introduce la tuberia de inyeccion, la cual en su extremo inferior lleva un trépano
de acero perforado para permitir €l paso del agua a presion. La operacion consiste en inyectar agua en
la perforacion una vez hincado el ademe, la cual forma una suspension con el suelo en el fondo del
pozo y sale al exterior a través del espacio comprendido entre el ademe y la tuberia de inyeccion, una
vez afuera se analiza el sedimento; este procedimiento se complementa con un muestreo con una
cuchara sacamuestras.

Ambas técnicas se utihizan como fluido de perforacion agua o lodo bentonitico que genera un
incremento de la presion hdrostatica debido al peso de la columna de fluido comprendido entre el
brocal de la perforacion y el mvel freatico y presiones hidrodinamicas que son funcion de la potencia
de la bomba utilizada.

Cuando se perfora con alguna de estas técnicas se presentan pérdidas del fluido de perforacion, y las
muestras que se extraen resultan casi siempre fisuradas. Considerando que las brocas triconicas son
innecesarias en los suelos blandos, principalmente porque tienen chiflones que afectan el suelo, se ha
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ensayado con la broca de aletas en la que los chiflones de agua inciden en las aletas y no directamente
en el suelo, sin embargo con esta broca también se generan fisuras en el suelo originadas por la
presion hidrodindmica.

De acuerdo con los volimenes de fluido que se pterden, se estima que las fisuras llegan a tener
espesores de hasta 2 cm y diametros de 10 m; esto se ha podide comprobar cuando se hacen
sondeos cercanos.

Como conclusion, se puede decir que las muestras que se obtienen con estas técmcas de perforacion
frecuentemente resultan fisuradas; estas fisuras se identifican por la bentonita 0 azolve que penetra en
ellas, por lo que no son htiles para obtener confiablemente las propiedades mecanicas de los suelos
blandos.

Perforacion con cuchara de impacto. Esta técmca ha sido casi abandonada por su lentitud, y
ademas provoca una depresion en el nivel de agua freatica dentro de la perforacion, 1o que genera un
flyjo de agua en el suelo.

Como la perforacion avanza por los impactos del suelo, se provoca un gran remoldeo en el suelo, y
por esta razon la parte supenior de todas las muestras presenta alteracion.

Perforacicn con barrena helicoidal. Esta técnica se uthiz6 ampliamente hace dos décadas, pero se
abandoné porque extrae el suelo por el efecto del tornillo, y al sacar la columna de barras se
desarroliaba una succién que frecuentemente colapsaba el suelo, y las muestras que se llegaban a
obtener siempre se encontraban remoldeadas.

Perforacion con ademe helicoidal. Este método ha caido en desuso, con esta herramienta se extrae
el suelo durante el avance y se genera deformacion volumétrica cuando se quita el tapon central del
ademe. El ademe helicoidal ha funcionado satsfactonamente en aluviones, perforando sin el tapon
central, permitiendo que la arena y grava penetre sin presion al mterior del ademe y después
lavandolo con broca; en las arcillas blandas no es recomendable este procedimiento ya que induce el
remoldeo del suelo.

Perforacion con posteadora rimadora. La posteadora rimadora evita todos los problemas que las
técnicas anteriores presentan, ya que opera suavemente sin impactos dejando huecos laterales que
impiden la succién; ademas si se agrega lodo bentonitico gradualmente y se mantiene a la altura del
nivel freatico los cambios en los esfuerzos en la masa de suelo son muy pequefios.

La utilizacion de esta herramienta de perforacion para el muestreo de suelos blandos inalterados debe
combinarse con la broca de aletas; la manera de operar estos equipos es la siguiente:

a) Perforar con la broca de aletas hasta una profundidad de 1 m por arriba del muestreo.

b) Perforar con la posteadora rimadora el tramo faltante de 1 m.

¢) Muestrear con el tubo de pared delgada o con el dentado si es necesario.

d) Perforar de nuevo con la broca de aletas y empezar otro ciclo para obtener muestras a mayor
profundidad.

Con esta técnica se han podido extraer muestras de excelente calidad y exentas de fisuras.

pagina 115



Capitulo IV
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Figura IV-19 Limitaciones de los procedimientos de perforacién convencionales.
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Figura 1V-20 Posteadora rimadora.

b) Perforacion en suelos durgs,

Las técnicas que se pueden emplear para la perforacion de sdelos duros depende de la posicion del
nivel freatico y de las caracteristicas del suelo.

Para la perforacion de suelos duros abajo del nivel freatico se puede utilizar la perforacion a rotacion
con broca escalonada { tipo drag } y adn la triconica, y el fluido de perforacién que se puede utilizar
es el lodo bentonitico o el agua.

En lo que se refiere a la perforacion de suelos duros que se encuentren localizados arriba del nivel
freatico, no se aconseja que se utilice lodo bentonitico o agua, ya que estos suelos son susceptibles a
sufrir cambios en sus propiedades mecanicas como consecuencia del humedecimiento que se puede
inducir.

Esta limitacion obliga a elegir entre hacer la perforacion con barrenas helicoidales o con aire a
presion, y unicamente se empleara lodo o agua si se admite cierto nivel de alteracion en las muestras,
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Perforacion con barrena helicoidal. Esta técnica puede utilizarse libremente para la perforacion de
suelos secos.

Perforacion con aire a presién. Puede utilizarse en dos formas diferentes :

a) Con equipos y herramientas convencionales de la perforacion a rotacion recurriendo al aire como
fluido de perforacion para enfnar la broca y transportar los detritus a la superficie.

b) Mediante martillos neumaticos de fondo; en este caso la maquina de perforacion podria ser de
operacién neumatica ( martilios neumaticos ) que generan impactos en el fondo de la perforacion
cuando el aire acciona al percutor y éste a la broca, sin embargo, también se puede operar con una
maquina rotatoria convencional.

Al aplicar esta técnica de perforacion se debe registrar la velocidad de la penetracion y la presion
aplicada a la broca o martillo, ya que estos pardmetros varian con las condiciones estratigraficas;
adicionalmente la vibracion y el nivel de ruido de la perforacion también son buenos indicadores.

Tipos de brocas para la perforacion de suelos.

Las brocas para la perforacion de pozos con mdquinas de rotacion se eligen de acuerdo con la dureza
de los materiales que se van a cortar.

il

En la siguiente figura se muestra el criterio general para la seleccion de estas herramientas.

Tipo de procat L Rocas PR Suelos o
™ Duras Blandasl  Duros Blandds
L Broca tricdnica, t
- Broca Drag. =
_ Broca de aldas. |
I 1
Broca cola de pescado. ,
[} 1
Resistencia al corte.

Figura IV-21 Seleccion del tipo de broca en funcion de la dureza del material,

A continuacion se resumen las caracteristicas de estas brocas y su aplicabilidad que se les puede dar.

oca triconica,

Consiste en tres conos giratorios embalerados que tienen dientes de abrasién, de forma esférica para
rocas duras y de prisma agudos para rocas blandas; se fabrica en muy diversos diametros (2 7/8”, 47,
57,67, etc. ).

Para enfriar la broca y arrastrar el material cortado a la superficie, se utiliza un fluido de perforacion
( lodo, agua o aire ) que sale at centro de la broca.
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Esta broca se puede utilizar para perforar desde rocas duras hasta suelos duros, pero en inadecuada
para perforar suelos biandos, ya que los conos dificilmente giran e incluso se atascan ya que el chiflon
no hmpia adecuadamente los dientes de corte.

Se recomienda no utilizar este tipo de brocas en los basaltos y en las tobas duras, ya que en los
basaltos el martitio neumatico que corta a roto-percusion es mas eficiente y reduce significativamente
los costos de perforacién, mientras que para el caso de las tobas duras la broca drag es mas eficiente
que la triconica.

Por otra parte, no es aconsejable emplear la broca triconica para perforar pozos de bombeo y

sondeos, porque remoldea por amasado al suelo reduciendo su permeabilidad y alterando su
estructura,

roca d|

-Es—una- pieza-solida que-tiene-tres-planos-radiales-de-corte- protegidas con-pastillas-de-carburo-de- - -

tungsteno la cual se fabrica desde 2 de diametro; para enfriar fa broca y arrastrar el matenal cortado
a la superficie se utiliza un fluido ( lodo, agua o aire ) que sale del centro de la broca.

La aplicabilidad de esta broca es muy vanada, y se puede utilizar para rocas-blandas hasta suelos
blandos.

Se sugiere emplear la broca drag para perforar las tobas del Pontente de la ciudad, empleando aire a
presion como fluido de perforacion, pero no es recomendable utilizarla en suelos blandos, ya que el
chiflon de agua o lodo erosiona hasta 50 cm debajo de la broca.

Broca de aletas.

Consiste en dos placas de acero { aletas ) que forman una hélice corta y que estan unidas a un gje del
mismo material; la salida del agua o lodo de perforacion incide en la parte de amba de las aletas.

Esta broca es de fabricacion artesanal y puede construirse desde 2 pulgadas de diametro; se
desarrollo para perforar los suelos blandos del Valle de México, con el fin de elininar el problema de
erosion en el fondo de la perforacion que generan las brocas tricénicas y drag, que ademas son mas
costosas.

Se puede utilizar en suelos de consistencia mediana a blanda, ya que es la mas adecuada para hacer
perforaciones para sondeos de este tipo de suelos y para la instalacion de pozos de bombeo, debido a
que deja agujeros limpios y poco alterados.

Es recomendable complementar el uso de este tipo de broca durante la realizacién de sondeos en
suelos blandos susceptibles a suftir fisuramiento, con la posteadora nimadora, la cual debe emplearse
un metro arriba de la profundidad a la que se desea extraer la muestra.

Broca cola de g. escado,

La broca cola de pescado consiste en una pieza solida formada por dos placas tnangulares
ligeramente alabeadas con su vértice en la parte inferior, aunque también las placas pueden ser
rectangulares, por lo cual la parte inferior es recta.
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Esta broca no utiliza fluidos de perforacion, por lo cual provoca el batido del suelo sin eliminar el
material cortado.

Se puede utilizar en suelos de consistencia mediana a blanda, pero se recomienda su empleo en las
perforaciones de batido que se requieren para el hincado de pilotes, en las cuales se agrega agua al
inicio de la perforacion, también se utiliza para perforar las capas duras que impiden e! hincado del

cono eléctrico.

o) Tricdnico b} Drog d)Cola de pescede

Alato

¢} Ds oistoy

Figura IV-22 Tipos de brocas.
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Pruebas estiticas y dinamicas para el estudio
del comportamiento de los suelos.

Introduccion

Pruebas estdticas.
a) Prueba triaxial
b) Prueba axial.
¢) Prueba de corte simple.

Pruebas dindimicas de laboratorio.
a) Columna resonante.
b) Pulsos
¢) Ensaye triaxial ciclico.
d) Prueba de corte simple ciclico.

Pruebas dindmicas de campo.
a) Ensaye de refraccion.
b) Pruebas de sondeos.
¢) Método de oscilacion forzada.
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Capitulo V  Pruebas estiticas y dindimicas para el estudio del comportamiento de los
suelos.

Introduccion.

Para realizar un disefio geotécnico adecuado en cualquier obra de Ingenieria Civil, se requiere
conocer con precision el comportamiento del suelo ante las solicitaciones estaticas y dinamicas que
puedan ocumnir durante la vida util de la estructura que se quiere disefiar.

El estudio de mecanica de suelos es fundamental para garantizar las condiciones de seguridad y
servicio que prestara la estructura, y sin perder de vista la economia del proyecto, ya que el objetivo
de estos estudios es encontrar la mejor alternativa para que el proyecto sea econdmico, seguro y
funcional, con lo cual se logra optimizar los recursos materiales y humanos al maximo.

Pruebas estiticas.

Entre las pruebas estaticas mas comunes que se utilizan en los laboratorios de mecanica de suelos y
que sirven pard determinar el comportamiento esfuerzo-deformacion de los diferentes estratos que
componen el suel; antecargas que practicamente pueden considerarse como estaticas se encuentran :

a) Las pruebas tnaxiales.
b) Las pruebas axiales.

¢) Las pruebas de corte simple.

a) Prueba triaxial.

Las pruebas de compresion triaxial son mucho mas refinadas que las pruebas de corte directo, y en la
actualidad son las mas usadas en los laboratorios de mecanica de suelos para determinar las
caracteristicas de esfuerzo-deformacion y resistencia de los suelos.

En el interior de la camara triaxial se coloca el espécimen de suelo que fue previamente labrado en
forma de cilindro, el cual posteriormente queda rodeado de un liquido { que generalmente es agua
para los ensayes con muestras de suelo, y aceite para los ensayes con roca } que esta sometido a
presion, con lo cual la muestra queda en un estado de esfuerzos principales 1sotropo ( esfuerzo
confinante ), ademas la muestra se protege con una membrana impermeable la cual impide que el
liquido penetre en la muestra, y con esto se garantiza que la probeta conserva sus caracteristicas
naturales de contenido de agua o humedad, por lo que no sufre alteraciones ocasionadas por la
infiltracion de agua durante la prueba.

[.a camara triaxial consiste en un cilindro hermético de lucita, en el interior de este se coloca la
muestra de suelo en unas bases metalicas que en su terminacion tienen unas piedras porosas, estas a
su vez tienen comunicacién con una bureta exterior por medio de tubos de plastico ( tubos Saran ).

El liquido que se encuentra dentro de la camara y que rodea al suelo puede adquirir cualquier presién
por medio de un compresor.
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Ademis de la presién de confinamiento, la muestra de suelo puede ser sometida 2 una carga axial
adicional trasmitida al espécimen por medio de un vastago de carga.

La prueba triaxial més usada para el estudio del comportamiento de los suelos es aquella en la que se
le transmite al espécimen una presion de confinamiento con agua, y otra adicional por medio del
vastago de carga. El valor del esfuerzo axial total sera igual al valor de la presion ejercida por el agua
mas la presion producida por la accion del vastago de carga.

Véstago de cargp ————»| ’———> Al compresor.

g AL & _
[ JHi «—————— Base matélica.
T T Clindrodelucas, L i—_;_‘ i :_‘ft e — e
Piedra porcsa. o =
SI..IEIID ::— :W :::
‘ Tubo Sarén. '__: i: ::: ‘Tubo capilar.
Fiodra poros ‘_—-:; - H «<———- Vilvula
] - 1
[
k=

Figura V-1 Esquema de la camara de compresion triaxial.

En épocas recientes se han desarrollado otras modalidades de pruebas triaxiales, como por ejemplo
aquella en la que el esfuerzo transmitido por el vastago es de tension, con lo cual el esfuerzo axial
total va disminuyendo conforme transcurre la prueba.

Otra vanante de la prueba triaxial es aquella en la que la presion lateral varia, pero la presion axial
total se mantiene constante, para lo cual se deben hacer precisos los ajustes correspondientes a la
presion transmittda por el vastago.

Finalmente, y sobre todo en trabajos de investigacion se efectian pruebas triaxiales en las que se
hace variar tanto el esfuerzo axial como el lateral; en la actualidad las pruebas triaxiales se pueden
clasificar en dos grandes grupos :

1. Las pruebas triaxiales de compresion, en las cuales la dimensién original axial del espécimen
disminuye durante la prueba.

2. Las pruebas triaxiales de extension, en donde la dimension original axial del espécimen aumenta.
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ruebas triaxiales de ¢ resion,

Las pruebas triaxiales de compresién pueden tener varias modalidades, una de estas puede ser
cuando el esfuerzo axial aumenta por efecto del incremento de la carga del véastago, mientras que el
esfuerzo de confinamiento se mantiene constante, con esto se logra que el espécimen de suelo
disminuya su longitud. { Esta prueba de compresion es la mas comun.)

Este efecto de reduccion de la dimensién mayor de la muestra también se puede lograr manteniendo
constante el esfuerzo axial total y haciendo disminuir la presién lateral; para este caso se deben hacer
ajustes en la carga del vastago cuando se reduce la presion de confinamiento, para que el esfuerzo
axial total se mantenga constante.

Finalmente se puede tener una combinacién de las dos técnicas anteriores para obtener una prueba de
compresion triaxial aumentando la presidén axial y disminuyendo la presién lateral simultaneamente;
la mé4s comin de las pruebas de este Gltimo tipo, es aquella en la que cada incremento de 1a presién
axial total sobre la muestra es del doble del decremento de la presion lateral, de tal modo que el
promedio aritmético de los esfuerzos normales principales se mantiene constante.

bas triaxiales de extension.

En lo que respecta las pruebas triaxiales de extension, también existen varios tipos; en la primera de
estas pruebas se le reduce al espécimen el esfuerzo axial total por medio de una traccion del vastago,
nmientras que la presion lateral se mantiene constante. Este tipo de prueba triaxial de extension es la
mas comun y la mas sencilla con respecto a las otras,

La segunda vanante de la prueba triaxial de extension es aquella en la que la presion axial total se
mantiene constante ( por medio de los ajustes necesarios en el vastago ), mientras que se aumenta la
presion lateral al incrementar la presion del agua.

Por ultimo la tercera variante de esta prueba se hace posible con la disminucion de la presion axial
total y al mismo tiempo con el incremento de la presion lateral; en este tipo de prueba es muy coman
que ta reduccion de la presion axial sea del doble del incremento de ia presién lateral en cada
variacion de la carga aplicada, con lo cual una vez mas se busca que el promedio aritmético de los
esfuerzos principales normales se mantenga constante,

Por otra parte, es muy comin designar al esfuerzo principal mayor, intermedio y menor como: a,, o,
y O3 respectivamente.

En la prueba triaxial de compresion, la presion axial total siempre es el esfuerzo principal mayor o ,
y los esfuerzos intermedio y menor son iguales ( o2 = 03 ) y quedan designados por la presion lateral,

En la prueba de extension por el contrario, la presion axial siempre sera igual al esfuerzo principal
menor o3 y la presion lateral sera igual al esfuerzo principal mayor y/o intermedio, esto es : 0, =2
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El estado de esfuerzos en un instante dado se considera uniforme en toda la muestra y puede
analizarse recurriendo a las soluciones graficas de Mohr, utilizando o; y o3. El método general de
Mohr no se utiliza, y a pesar de que el suelo se encuentra sujeto a2 un estado tridimensional de
esfuerzos en el que se deberian de manejar tres circulos diferentes, dos de los esfuerzos principales
son iguales, razon por la cual estos tres circulos se pueden manejar con uno solo y el método queda
simphficado.

La resistencia al esfuerzo cortante sobre todo en suelos cohesivos es variable y depende de diversos
factores. Al tratar de representar en el laboratorio las condiciones a las que estari sometido el suelo en
la realidad, deberan de considerarse las condictones ambientales y de carga que puedan presentarse
durante la vida til de la estructura.

Se puede afirmar que tratar de predecir las solicitaciones reales a las que estara sometido el suelo de
un sitio en particular es una labor muy dificil, ya que en realidad algunas solicitaciones que afectan al
suelo no se pueden conocer con precision, como es el caso de los temblores, el viento, la lluvia, las
_ _ ____mareas, etc, por_lo_cual se_recurre_a_un.analisis_probabilistico_de.estos..eventos,_y se_tratan_de—
reproducir solo las condiciones que posiblemente afectaran mas al suelo de un determinado lugar.

Estas pruebas reflejan el comportamiento futuro del suelo ante las solicitaciones mas extremas, y
cuyos resultados deben adaptarse al caso real e interpretarse con un buen criterio tomando en cuenta
la expenencia profesional; una parte fundamental para cualquier tipo de ensaye de mecanica de suelos
consiste en la adecuada aplicacion de las técnicas de perforacion y muestreo del suelo, de tal forma
que la muestra sufra lIa menor alteracidn posible, para posteriormente poder labrar las probetas sin que
estas sufran dafios; con esto se puede garantizar que los resultados obtenidos con las pruebas
realizadas en el suelo son confiables.

Por otro lado, las pruebas triaxiales pueden considerarse constituidas por dos etapas. La primera de
estas consiste en la aplicacion del esfuerzo de consolidacién a la muestra de suelo por medio del agua
a presion que se encuentra alojada en el interior de la camara tnaxial, durante esta etapa puede o no
permitirse el drenaje de la muestra abriendo o cerrando la valvula de salida del agua que puede fluir a
través de las piedras porosas hasta la bureta hacia el exterior. La segunda etapa consiste en la
aplicacion del esfuerzo desviador por medio de la carga que se le aplica al vastago, y con esto se logra
que los esfuerzos principales sean diferentes, razon por la cual el suelo queda sometido a un estado de
esfuerzos cortantes; esta segunda etapa también puede ser o no drenada, segun se maneje la valvula
antes mencionada.

De acuerdo al manejo de la valvula que controla el flujo de agua de la muestra de suelo, se pueden

presentar varios tipos de pruebas, que a su vez pueden ser de compresion o de extension; los tipos de
pruebas que se pueden realizar son los siguientes.

Prueba lenta.( Simbolo L ). Prueba con consolidacion y con drenaje.

" a) De compresion

Primero se somete al espécimen de suelo a una presidn hidrostatica ( isotrdpica ) o3 , por medio del
fluido a presion que lo rodeay se manteniendo la valvula de comunicacion con la bureta abierta, con
esto se logra que en un lapso de tiempo la muestra se consolide. Cuando el equilibrio estatico interno
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se ha restablecido, todas las fuerzas exteriores estaran actuando sobre la fase sélida del suelo, por lo
cual la presion neutral se reduce a cero, st la muestra esté totalmente saturada.

Posteriormente se lleva a la falla el suelo con incrementos de carga axial p, cada uno de los cuales
se mantiene ¢l tiempo necesario para que la presion del agua que contiene la muestra se reduzca a
cero, para lo cual es necesanio que la valvula en esta etapa también se mantenga abierta.

El esfuerzo total axial de falla sera designado por o) = o3 + p. , donde p. se denomina esfuerzo
desviador de falla. ' -

La caracteristica fundamental de esta prueba es que los esfuerzos aplicados al espécimen son
efectivos, esto se logra permitiendo el drenaje libre en las lineas de la muestra a la bureta, con lo cual
se logra {a completa consolidacion del suelo bajo los distintos estados de esfuerzos a que se le somete.

Los instantes finales de cada etapa pueden sumarse esquematicamente para obtener la condicion
definitiva de falla.

Esfuerzos totales, Esfuerzos efectivos.
cs;l pcl 0'1=o'3+pel 3'1='073+pc&
1) G3 O3 Lo} - 53=0; a'-3=0'3
—u-of— + u=0 - —*u=0f*— = —*a=ol*
G3T pﬂT O'|=03+p°T Ei:.&_3+p°f
1? etapa 2" etapa
{ De consolidacién ) { De falla )

Figura V-2 Prueba con consolidacion y con drenaje de compresion.

La prueba de compresion triaxial lenta también se puede realizar manteniendo constante el esfuerzo
axial total y haciendo disminuir la presién lateral, o aumentando la presién axial y disminuyendo la
presion lateral simultaneamente, pero en ambos casos se debe mantener abierta la valvula que
comunica a la bureta

b) De extension.

En la sigwente figura se muestran esquematicamente los esfuerzos que son el resultado de la
aplicacion de una prueba triaxial de extension lenta, en la que a la muestra de suelo se le aplica un
esfuerzo confinante o3 , y en este caso se aumenta la presion lateral p. hasta llegar a la falla
manteniendo siempre la valvula de la camara triaxial abierta.

mirepe
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Esfuerzos totaies. Esfuerzos efectivos.
03‘ T3 ES=GS¢
o3 o3 Py P C1=03+p, o G =03+ p, o
Plu=0*" + =0 = Mu=0* = ~PMu=0{*
GsT 0-3T EL’-=U3T
1” ctapa 2% etapa
{ De consolidacion ) { Defalla)

Figura V-3 Prueba con consolidacion y con drenaje de extension.
Se ha demostrado experimentalmente que en las pruebas triaxiales de extension lentas el valor del

- —-————=gsfuerzo - desviador-de -falla--  p.—resulta - ser—igual-al- esfuerzo - desviador—obtenido - en—pruebas -de— -
compresion triaxial lentas p, , para el mismo esfuerzo confinante o3

Prueba rapida consolidada.{ Simbolo R; ). Prueba con consolidacion y sin drenaje.

a) De compresion

Esta prueba puede realizarse de varias maneras, en una de ellas la primera etapa consiste en
consolidar el suelo por medio de la aplicacion de un esfuerzo isétropo en la muestra 6; manteniendo
abierta valvula que comunica a las piedras porosas con la bureta, con lo cual Ginicamente la fase solida
del suelo es la que soporta el esfuerzo de confinamiento, lograndose asi un estado de esfuerzos
efectivos iguales en todas las direcciones normales a la muestra de suelo.

Una vez que la muestra se ha consolidado disminuyendo su volumen, se procede a cerrar Ia valvula y
posteriormente se aplica un incremento rapido de esfuerzo axial hasta que la muestra llega a la falla
pe . La caracteristica fundamental de este tipo de prueba es el no permitir ninguna consolidacién
adicional durante la aplicacion de la carga axial hasta el periodo de falla.

Se podria pensar que durante la segunda etapa en la que se impide el flujo de agua de la muestra y se
aplica el esfuerzo desviador todo este esfuerzo lo tomaria el agua de los vacios de la muestra en forma
de presion neutral { considerando que la muestra esta totalmente saturada ), pero en realidad se ha
demostrado que una parte de esa presion axial la toma la fase solida de suelo; hasta la fecha no se ha
podido entender por completo este fendmeno ni las razones que lo gobicrnan.

Durante la segunda etapa conforme se van aplicando los incrementos del esfuerzo desviador, se
comienza a desarrollar una presion en el agua intersticial de la muestra de suelo, por lo cual los
esfuerzos efectivos en el instante de [a falla serin menores que los esfuerzos totales, y cuya variacion
entre estos esfuerzos sera la cantidad que haya aumentado la presion del agua de la muestra.

El valor de la presion que se presenta en el agua del suelo en los instantes finales de la prueba antes
de la falla ( u ), en el caso las arcillas totalmente saturadas y normalmente consolidadas, depende
directamente de la facilidad con la que estd se degrada con las deformaciones impuestas.
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La teoria de }la elasticidad demuestra que el valor de esta presion neutral ( u ) es igual a la tercera
parte del esfuerzo desviador ( p. ), esto es: u =p./3, pero en la realidad las mediciones efectuadas
no concuerdan con ia teoria de la elasticidad, ya que existen efectos plasticos que se le atribuyen a la
pérdida de estructuracion. En suelos de sensibilidad media a baja se han medido presiones neutrales
entre p./2 y p., mientras que en suelos altamente sensibles se han llegado a medir valores de hasta
1.5 pe

Los esfuerzos que se presentan en la probeta en el instante de la falla incipiente se presentan
esquematicamente a continuacion.

Esfuerzos totales. Esfuerzos efectivos.
Usl Pcl 0'1=03+Pcl : G_1='53+Pci
o Lo} o o d3=03-U Ca=oy - U
“3"'u=0'_'3 + u = 2o u -’ R u —
0’3T ch 0‘=03+ch a=33+pcf
1* etapa 2% etapa
( De consolidacion ) (Defalla)

Figura V-4 Prueba con consolidacion y sin drenaje de compresion.

b} De extension.

En la primera etapa de esta prueba de extension rapida consolidada, se procede de la misma manera
que en la prueba de compresion, consolidando la muestra con un esfuerzo isotropico ( u ),
posteriormente se¢ realiza la segunda etapa incrementando el esfuerzo lateral ( p. ) hasta que el
espécimen de suelo llega a la falla, pero en esta etapa se mantiene la valvula cerrada por lo cual se
produce una presion en el agua del suelo (u).

La distribucion de esfuerzos en los momentos finales de la prueba se puede observar en la siguiente
figura.

Esfuerzos totales, Esfuerzos efectivos.
c;l Gil c'§§,=0'3-uL
o3 a3 P. Po C1=C3tp, G) O1=C3+p; G2
=0+ + — |+ - — 4 [ ~ 4 [

U;T 0'31 c"!'3=0'3-u T

1 etapa 2" etapa
{ De consolidacién ) (Defalla)

Figura V-5 Prueba con consolidacion y sin drengje de extension.
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Prueba rapida.( Simbolo R ). Prueba sin consolidacion y sin drenaje.

a) De compresion.

Los esfuerzos que se presentan en las particulas solidas del suelo durante toda la prueba son
efectivos, ya que se mantiene cerrada la valvula que comunica a la bureta de la camara triaxial; con
los cambios en el estado de esfuerzos en la muestra de suelo cuando esta se encuentra totalmente
saturada, se generan presiones neutrales ya que el agua del suelo no tiene salida.

En la primera etapa se someta a la muestra de suelo a un esfuerzo hidrostatico proporcionado por el
agua a presion que se encuentra en el interior de la camara triaxial, debido a este suceso y a que la
vilvula permanece cerrada, se genera una presion neutral en el agua de la muestra (u, ), por lo cual
las particulas sélidas de esta no se encuentran sometidas al esfuerzo de confinamiento, si no que sélo
soportan el esfuerzo efectivo.

— En’la’segundaetapa’se aplica un-esfuerzo axial por-medio-del vastago-de carga-hasta-que-la-probeta—

llega a la falla, y también se mantiene la valvula cerrada, por esta razén, se genera en el agua del
suelo una presion neutral adicional (u; )

A continuacion se ilustran los esfuerzos que soporta el suelo mstantes antes de que llegue a la falla.

Esfuerzos totales. Esfuerzos efectivos.
631 Pcl o =a3 + Pc¢ G =03+ PcL
¥ o3 _ o lu=| o Ty=a3-1 G3=03-u
—* u + U - >y, +u ~
031‘ ch c,=cr3+pc1‘ _'1=—3+ch
1" etapa 2" etapa

Figura V-6 Prueba sin consolidacion y sin drenaje de compresion.

b) De extension.

La primera etapa de esta prueba es similar a la de la prueba de compresion, mientras que en la
segunda etapa se aplica ahora el incremento de esfuerzo lateralmente, y siempre se mantiene la
valvula cerrada, por lo cual se presentan en cada una de las etapas incrementos de la presion neutra}
en el agua que contiene el suelo siempre que este se encuentra totalmente saturado.

El estado de esfuerzos al que se somete la probeta momentos antes de la falla se ilustra a
continuacion.
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Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos.
Ga . 031 ) c_f—3=<33'li
3 O3 Pe Po S1=C3tplu=] o G1=C3+pe Gy
u; + u; — Pl +u, - a

GaT o °3T 3§=63-u‘r

1° etapa 2" etapa
Figura V-7 Prueba sin consolidacion y sin drenaje de extension.
L ¥
b) Prueba axial
A este tipo de prueba también se le denomina prueba de compresion simple, y no se clasifica como

una prueba triaxial ya que el espécimen de suelo no se somete a un estado de esfuerzos tridimensional
como en el caso de los ensayes triaxiales.

La prueba axial es mis simple que la prueba triaxial, ya que el suelo en este caso solo se somete a un
estado de esfuerzos unidireccionales provocados por una carga axial hasta que se presenta la falla;
con los datos geométricos de la probeta y con los de las cargas y desplazamiento respectivos, se
puede obtener una grafica esfuerzo deformacion hasta que se presenta la falla, con lo que se puede
saber cual fue el esfuerzo axial maximo que soportd la muestra y la deformacion asociada a dicho
esfuerzo.

Esta prueba se sigue utihzando a pesar de que no es tan refinada como la prueba triaxial, pero ofrece
una manera mas rapida de conocer la resistencia al esfuerzo cortante del suelo, teniendo como
justificacion la mayor rapidez con la que se prepara la muestra y se realiza la prueba con respecto a la
prueba triaxial. En el siguiente esquema se puede observar el aparato con el que se realiza el ensaye.

Polea——pf
4—— Cable
- Extensometro
Contrapeso ——p]
Marco de 1 "/1
Cabezal 4——- Soporte del
extenséinetro.
Espécimen >
Base
N,
jo.
4—— Cable
b
s——— Ménsula

| I4—-—-— Tope

Figura V-8 Esquema de la camara de compresion simple.

ittt

pagina 129




——— ‘ i ctwirroeore Srapa——— f;qﬁf
c¢) Prueba de corte simple.

§

Durante muchos afios la prueba directa de resistencia al esfuerzo cortante fue practicamente la (nica
usada para la determinacion de la resistencia del suelo, ain hoy en dia se sigue utilizando ya que
conserva un interés practico debido a su simplicidad, pero ha sido substituido en buena parte por
pruebas mas refinadas como las pruebas de compresion triaxial.

El aparato de prueba consta de dos marcos, uno fijo y otro movil que contienen a la muestra de suelo,

por otro lado, arnba de la muesira y por debajo de ella se encuentran dos piedras porosas que
proporcionan un drenaje libre a las muestras saturadas, mientras que en muestras secas estas piedras
se substituyen por placas de confinamiento.

La parte movil tiene un aditamento con el cual es posible aplicar una fuerza rasante que produce un

esfuerzo cortante { T ) que depende de la magnitud de la fuerza cortante y de la geometria de la

muestra de suelo, mientras que sobre la cara supenior de dicha muestra se pueden aplicar cargas que
— __proporcionan una presion normal al plano de falla ( o ), el cual estd bien deﬁmdo debndo a las

caracteristicas del aparato.

La deformaciéon de la muestra es medida con extensdometros en direccidn vertical y horizontal, un
esquema del aparato se presenta a continuacion.

Extensémetro

o=P/A

s spairmii_bAHITHAL) e

Marco inferior fijo.

Figura V-9. Esquema del aparato de corte simple.

En esta como en todas las pruebas de resistencia de los suelos caben dos posibilidades de realizacion:

1. La prueba de esfuerzo controlado. La cual consiste en 1a aplicacion de incrementos constantes de
esfuerzos a la muestra de suelo.

2. La prueba de deformacion controlada. En este caso se aplican tos esfuerzos necesarios para que
la velocidad de deformacion se mantenga constante,

Con los resultados de varias pruebas se pueden graficar los valores del esfuerzo normal aplicédo en
el suelo y los valores del esfuerzo cortante Gltimo, y uniendo estos puntos se obtiene la linea de falla
del matenial.
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Una de las desventajas de esta prueba es que sélo debe de aplicarse a materiales con falla platica, ya

que en materiales con falla fragil los resultados de resistencia son menores que los que se obtendrian
con la aplicacion de un método mais adecuado, esto se debe a que existen concentraciones de
deformaciones tangenciales que provocan concentraciones de esfuerzos en las partes mas cercanas al
marco con respecto a la direccion de la fuerza cortante, por lo cual estas zonas fallaran primero, y
dicha falla se dirigira a 1a zona del centro de la muestra en donde los esfuerzos son menores ( falla
progresiva hacia el centro ) , por lo que el extensémetro mide lo que podria considerarse como ia
deformaciéon media de la superficie de falla.

Por esta razon la resistencia medida en la prueba de corte directo en el momento de la falla en el caso
de matenales fragiles resulta ser el promedio de los esfuerzos actuantes los cuales no representan la
resistencia del suelo, si no que la resistencia obtenida es menor.

En el caso de los materiales con falla plastica esto no sucede ya que una vez alcanzada la falla, en
todos los puntos de la superficie de falla los esfuerzos son iguales independientemente de cualquier
concentracién de deformacion tangencial, y en este caso el esfuerzo Gltimo obtenido representa al
esfuerzo maximo de falla; por lo tanto se puede concluir que en ¢l caso de materiales con falla
plastica como las arcillas blandas y las arenas sueltas la utilizacion de este método es adecuada, y
para sueios con falla fragil como las arcillas rigidas y arenas compactas la prueba conduce a
resultados que por lo general son demasiado conservadores.

Pruebas dindmicas de laboratorio.

Para determinar las propiedades dinamicas de los suelos en el laboratorio, se han desarroliado varias
técnicas como:

a) La columna resonante, con vibracién libre o forzada.
b) Los pulsos.

c) Los ensayes triaxiales ciclicos.

d) La prueba de corte simple ciclico.

a) Columna resonante.

El profesor Zeevaert en 1967 propuso un ensaye de vibracion torsionante libre, con el fin de
determinar el médulo rigidez dinamico “ G ” en los suelos.

El aparato para la prueba consiste en una camara triaxial, a la que a cuyo vastago se le aplica un giro
pequefio A9 ( del orden de 102 % ), el cual se transmite hasta la muestra de suelo previamente
colocada en la camara y consolidado a la presion confinante deseada.

Una vez que se ha girado el vastago, se libera para que comience a oscilar hasta que regrese a la
posicién de reposo; si el suelo fuera un material con un amortiguamiento mayor que el critico, el
vastago recobraria su posicion original sin oscilar, pero en el caso general se presentan oscilaciones
gue disminuyen de amplitud con el tiempo hasta llegar a cero. La vibracién se registra con un
dispositivo eléctrico 0 mecanico, y se obtiene un registro del periodo de vibracion libre amortiguada
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del sistema aparato suelo Tq, y el decremento logaritmico de la amplitud de la vibracién definido
como :

= log 8,/ 8a+1
A Decremento logaritmico de la amplitud de la vibracion.
6,  Amplitud de la vibracién en la oscilacion n
8.1 Amphitud de la vibracién en la oscilacion n+1
Del cual se obtiene el porcentaje de amortiguamiento critico.

= A/2n

Fmalmente el modulo dinamico G se determina con la formula.

Enel cual
Wg = 2 / Td

y Z en una constante del aparato cuyo valor depende de las caracteristicas geométricas del
espécimen y del aparato ( Momento polar de inercia, masas del equipo, friccién, etc. )

Amplitud 4
dela
vibracién.

»

-

0 1 2 3 4 5 6 1 8 9 10 1 Timpoen
segundos,
Figura V-10 Registro tipico de una prueba de torsion libre.

El ensaye de la columna resonante con vibracion forzada es similar al anterior, solo que en este caso
se aplican wvibraciones forzadas torsionantes ¢ longitudinales, y se hace variar la frecuencia de la
vibracion forzada inducida en el espécimen hasta obtener la condiciéon de resonancia en el primer
modo de vibracion. La resonancia es la condicion en la que la amplitud de la vibracién de respuesta
del espécimen de suelo es maxima.

Este tipo de estudios se basa en la teoria de la propagacion de las ondas en barras prismaticas; de
acuerdo con esta teoria, la frecuencia de resonancia de una barra depende de sus condiciones de
frontera, distinguiéndose tres casos:
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Casol. Ambos extremos libres 0 empotrados.

wp=(nn/L)cw

CasoII. Un extremo empotrado y el otro libre.
wo=(nm/2L) cw
n=13,5,....
Caso III. Un extremo gmpgfcrado y en el otro un peso Wi,
(WaL/cw)tan(woL/cy)=Wo/Wa 6 L/l
f;lqnde :

Wa Frecuencia circular del modo de vibracién correspondiente en rad/seg

n  Modo devibracion.

L  Longitud delabarraen cm -

Cw Velocidad del tipo de onda generado en el medio que forma la barra en cm/s.
Wi 0 Wy, Pesos de la barra y de 1a masa sujeta en el extremo.
I, 6 I, Momentos de inercia de las masas de la barra y del peso sujeto en el extremo.

Las ecuaciones anteriores son validas para el caso de ondas longitudinales de barra y para ondas de
cortante. :

Para el caso de las ondas de cortante, la velocidad de 1a onda de corte en la muestra de suelo ¢, es
igual a la velocidad de la onda de corte de! suelo en el campo ¢ ( si el suelo es homogéneo ); y para
las ondas de longitudinales o de compresion, la velocidad de la onda de compresion en la muestra de
suelo ¢, es diferente a la velocidad de onda de compresion en et campo c,.

Por otro parte, es recomendable utilizar las frecuencias de resonancia de los tres primeros modos de
vibracion para obtener una estimacion mas precisa de la velocidad de onda bajo consideracion.

fo=wn/2m

f,  Frecuencia natural del modo de vibracién correspondiente en ciclos/seg
wa  Frecuencia circular del modo de vibracién correspondiente en rad/seg

Una vez conocidas las frecuencias de resonancia de cualquiera de los tres primeros modos de
vibracién, y tomando en cuenta las condiciones de frontera del espécimen y el tipo de onda generado,
se pueden determinar las velocidades del suelo ¢, 6 ¢, con las ecuaciones anteriores, mientras que los
modulos dindmicos G ( médulo de ngidez dinamico ) y E ( mddulo de elasticidad dinamico ) se
determinan con las siguientes expresiones.

kit o
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E=pc
G=pc’

donde :

P=Yn/g

Ym Peso volumétnco del suelo.
g Aceleracion de la gravedad.

Conocidos los modulos E y G se pude determinar 1a retacion de Poisson v con la siguiente expresién:

E/G=2(1+v)

El Instituto de Ingemeria de la UNAM tiene un aparato que permite aplicar torsidon o excitacion
longitudinal indistintamente ( Camara Dmevich ), aunque el ensaye dinamico a torsion es el mas
. comun.__ __

El aparato de columna resonante tipo Dmevich consiste en una camara de confinamiento en la cual
se coloca una muestra de suelo ( séhda o hueca ) sujeta en su base, y en la parte superior de la
muestra se fija una placa en cuyos extremos se encuentran cuatro imanes, {os cuales estan dentro de
cuatro bobinas fijas a una base rigida y a las que se les hace pasar un voltaje variable con una onda
conocida ( triangular, senoidal, etc. } y cuya frecuencia se varia a voluntad; por esta razdn, en la
bobinas se genera un campo magnético variable de igual forma de onda que el voltaje, con lo cual se
produce un momento torstonante ciclico en el espécimen.

De esta forma se tiene una probeta fija en su base y libre en su parte superior que esta excitada a
torsién con respecto al eje vertical de la muestra. '

Presion isotropica Probeta
de consolidacién, — ™ -

SSNNNSY RN
\\f&\ﬁmuno inferior empotrado.

Figura V-11 Esquema de lus esfuerzos a los que esta sometida la muestra de suelo
durante la prueba columna resonante con excitacion torsional.

Un generador de funciones produce una corriente de magnitud y frecuencia variable que es
aumentada por un amplificador antes de llegar a las bobinas excitadoras; las caracteristicas de la
corniente ( frecuenciay voltaje } se pueden observar en el gje “ x ™ de un osciloscopio.

Para observar la respuesta angular del material se utiliza un acelerémetro colocado en el oscilador,
que permite medir la variacion de la aceleracién con el tiempo; la salida del acelerémetro se aumenta
por medio de una amplificador de carga y se puede observar en el ge “ y ” del osciloscopio;
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observando los ejes “x ” y “y ” se puede saber cuando la muestra esta en resonancia, mientras que
el transductor de desplazamiento mide la deformacion axiat del espécimen durante la prueba.

Para aplicar la presion confinante se emplea un cilindro de lucita que rodea la muestra y s¢ apoya
sobre la base rigida; el medio confinante es aire, pero se puede emplear agua en contacto con la
muestra.

Se cuenta con dos bases especiales para muestras huecas y sélidas que pueden ser umdas a la base
rigida, y en una de ellas ( base para la muestra solida ) se tiene un transductor de la presién de poro.

Amplificador
de potencia.
°© °
— o
{[2 ° oD'_'—"] 0
Generador de
OO funciones 1
o —t-0 L }
‘ ;mmu;.
Fuente de poder
Trm;dwmtde
desplazani i T@
{ <3
sotleromotro
mmestia ( ©

o ' — a

- . -

Amplificador
de carga.

Figura V-12 Esquema del aparato de columna resonante.

El arreglo del espécimen corresponde al caso de una barra empotrada en un extremo y libre en el
otro, mientras que las sefiales de entrada y salida se registran en un osciloscopio. La deformacién

angular media se calcula con :
Y = Wi/ £

Y  Deformacion angular media.

w  Constante que depende del dlametro y altura del espécimen de suelo.
amsx Aceleracion méxama. -
f  Frecuencia de oscilacién en ciclos/seg

Otro parimetro importante que se puede obtener es el amortiguamiento del suelo, ya sea con el
ensaye torsionante de vibracion libre o forzada.
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b) Pulsos.

Este ensaye consiste en propagar una onda de corte o compresional a través de un espécimen
cilindrico de suelo. La muestra de suelo recibe la presidn confinante deseada, y en la base y la tapa de
esta se colocan cristales piezoeléctricos, estos cristales tienen la propiedad de que al ser excitados
eléctricamente producen un movimiento mecéanico, y también si se les aplica un movimiento
mecanico producen una corriente eléctrica.

Dependiendo de la posicion de los cnistales se producen ondas de corte o compresionales; la prueba
se realiza excitando con un pulso eléctrico los cristales de la tapa del espécimen, lo cual provoca que
la onda viaje a través del suelo hasta llegar a la base, en donde los cnistales piezoeléctricos de la base
se excitan mecénicamente y responden generando un pulso eléctrico.

Las sefiales de entrada y salida se registran en un osciloscopio, de tal manera que se conoce el tiempo
transcurrido entre el pulso de el entrada y el de salida At ; con este dato y con la longitud de la

—muestra-de suelo—L _se.calcula.la velocidad de.propagacion en el suelo del tipo de onda generado,

GO Cp
0cp=L/At

Los modulos dinamicos se calculan con las siguientes expresiones.
G=pc
E=[(1-v)/{(1-2v) (1+v)} }[p 6]

En este tipo de pruebas se tienen problemas debido a la dispersion de la onda en el espécimen de
suelo, lo cual provoca que el frente de onda se atenile, y por lo tanto el tiempo del pulso de salida no
se puede identificar con precision, por lo cual se vuelve un problema de interpretacion personat.

¢) Ensaye triaxial ciclico.

El ensaye consiste en colocar una muestra de suelo en una camara triaxial y consolidarla a la presion
confinante deseada, posteriormente se aplica un esfuerzo desviador ciclico 6 una deformacion axial
ciclica con una forma de onda conocida y a la frecuencia deseada.

En el caso de la prueba triaxial ciclica con esfuerzo controlado, la fuerza aplicada al espécimen y su
deformacion axial se detectan con un transductor de fuerza y de desplazamiento ( LVDT ), las sefiales
de estos dispositivos se registran con un graficador; también es posible medir la vanaciéon de la
presion poro por medio de un transductor de presion.

Con los datos de fuerza y desplazamiento se pueden hacer graficas det esfuerzo normal “ o ” vs
deformacién axial “ £ ” para los ciclos de carga, y posteriormente se puede estimar el modulo
dinamico de elasticidad 6 moédulo dinamico de Young E,y conlasexpreston E/G=2(1+v) se
puede calcular el valor del médulo de rigidez dinamico G , mientras que el amortiguamiento A
depende de la magnitud de la deformacion y es proporcional al 4rea limitada por la curva histerética,

e—— =~ - T rm——

S—
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por lo cual es una medida de la capacldad de disipacién de energia del material, y se puede cah:ular
con la expresion.

A = Area limitada por la curva de histéresis / ( 47 . Area OCD)
s 4

rd
C/AE=UI:’BI
1

ol

A D >
7

e

Figura V-13 Curva o-¢ de un ciclo de histéresis obtenida de un ensaye de compresion triaxial ciclico

Para el caso de la prueba triaxial ciclica con deformacion controlada, en esencia se obtienen los
mismos datos antes mencionados, mientras que lo mas comun es efectuar la prueba bajo esfuerzo
controlado.

Estas pruebas ademas de que sirven para conocer los moddulos dinamicos E y G, y el
amortiguamiento A , también se utilizan para conocer el nimero de ciclos necesarios para a]canzar la
falla dindmica del suelo asi como las condiciones bajo las cuales se presentd.

De acuerdo con la forma en la que se aplica el esfuerzo desviador ciclico G4, el ensaye triaxial
dinamico puede ser;

a) En compresion, con confinamiento hidrostatico.
b) En compresion, con confinamiento anisotropico.
¢) En compresion y extension con confinamiento hidrostatico.
d) En compresion y extension con confinamiento amsotropico.

La prueba triaxial dinamica es de compresion solamente cuando el esfuerzo axial minimo es mayor o
igual que el esﬁxerzo conﬁnante

Por otro lado en la prueba tnaxlal dmamlca de oompresmn y extension, el esfuerzo axial maximo es
mayor que el esfuerzo confinante y el esfuerzo axial minimo es menor que el esfuerzo confinante
pero mayor que cero.

En los siguientes esquemas se representa los diversos tipos de pruebas antes mencionados, los cuales
se representan esquematicamente en el plano de Mohr con las relaciones de esfuerzo axial & contra
esfuerzo cortante t
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Figura V-14 Ensaye triaxial de compresién con confinamiento isotrépico 6 hidrostético.
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Figura V-15 Ensaye triaxial de compresion con confinamiento anisotrépico.
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Figura V-16 Ensaye triaxial de compresién y extensién con confinamiento isotropico 6 hidrostdtico.
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Figura V-17 Ensaye triaxial de compresion y extension con confinamiento anisotrépico.

Simbologia

ac Esfuerzo de consolidacion.
ode  Esfuerzo desviador ciclico.
On Esfuerzo normal.

T Esfuerzo cortante.

te Tiempo de consolidacion.

ci=octAcn
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En la siguiente figura se muestra la camara triaxial ciclica del Instituto de Ingenjeria de la UNAM.

Aire -!—Sq——Aire
EIF ] Embolo
R Aire
Tn'pa____,
T
Podestal __ Transductos de
desplazamicnto HP
s,
] qr—p
B
l Tubo de lucita.
x Muestra de sueio.
A\
g
—
b U]Q—Baaedelzc&mam.
4—— Transductor de
fuerza Dynisco

Figura V-18 Céamara triaxial ciclica.

d) Prueba de corte simple ciclico.

Este tipo de prueba consiste en aplicar un esfuerzo cortante ciclico a una muestra de suelo, dicha
muestra se envuelve con una membrana y es confinada por medio de un resorte plano o por un
recipiente de paredes moviles.

El principio de trabajo de los distintos aparatos de corte simple ciclico es similar.

El aparato de corte simple ciclico del Instituto de Ingenieria de la UNAM ( Jaime 1975 ) se ilustra a
continuacion,

|
rz
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Hj Transductor de fuerza y desplazamiento.

T
HH
=R

— Fuerza Pistén neumstico.

M Muestra de suelo.

Figura V-19 Aparato de corte simple ciclico.

A la muestra de suelo se le aplica un esfuerzo vertical para consolidarta, posteriormente la probeta se
somete a una fuerza cortante ciclica por medio de un gato neumatico.

Durante la prueba se mide la fuerza cortante, el desplazamiento horizontal y la presién de poro. Con

estos datos se pueden elaborar graficas de esfuerzo cortante “ t ” contra deformacion angular “ y ”
para los ciclos de carga realizados en la prueba.

Con estos datos se pueden obtener el modulo G y el porcentaje de amortiguamiento critico A ; una
limitacién del ensaye es que el estado de esfuerzos desarrollados en el espécimen de suelo no es
totalmente de corte simple.

A = Area limitada por la curva de histéresis / ( 4T . Area OCD )
T4

G=t1/y1

Figura V-20 Curva vy de un ciclo de histéresis obtenida de un ensaye de corte simple ciclico.
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La seleccion del tipo de ensaye de laboratorio para obtener las propiedades dinAmicas de un suelo
depende del problema especifico que se este estudiando y del nivel de deformacién esperado.

Para obtener las propiedades dinamicas de los suelos se pueden utilizar los ensayes de campo; este
tipo de pruebas en general consisten en dos etapas que son :

a) Generar una onda o un tren de ondas previamente definidas en el suelo.
b) Registrar e interpretar adecuadamente as respuestas del suelo.

Los métodos de campo proporcionan mformaclon relatwa a la forma en la que se propaga la
excitacion en el suelo, lo que aunado al tipo de onda generado y al tiempo que tarda en arribar desde
la fuenie hasta los aparatos de medicion, permite estimar la velocidad de propagacion de la onda en el
matenial considerado. Finalmente usando la teoria de la elasticidad se determman los modulos
dmarmcos

En general en el suelo .sé propagan dos tipos de ondas que son: las ondas de cuerpo y las ondas de
superficie. Las ondas de cuerpo pueden ser de compresion { ondas P ) o de corte ( ondas S ); y desde
el punto de vista de la Ingenieria Civil, la onda de superficie mas importante es la onda de Rayleigh
(ondaR).

Las ondas de compresion excitan las particulas de suelo en la misma direccion en la que se propagan,
produciendo al suelo compresiones y dilataciones altemadas, por lo cual provocan al material
cambios de volumen. Cuando el suelo esta saturado, se ha encontrado que se producen dos tipos de
ondas de compresion, una onda se transmite a través del fluido y la otra a través del suelo; la
velocidad de propagacion de la onda de compresion en el fluido es mayor que la onda que se
transmite en la estructura del suelo, por este motivo los métodos de campo que miden la velocidad de
transmision de las ondas P cuando el suelo esta saturado, en realidad lo que identifican es la velocndad
de la onda de compresion del agua que se encuentra en el sitio de estudio.

Por otro lado las ondas de corte o ondas S excitan a las particulas de suelo en direccion
perpendicular a su propagacion, y le producen deformaciones angulares sin cambio de volumen. A
diferencia de las ondas P las ondas S sélo se transmiten a través de la estructura del suelo a pesar de
que este se encuentre saturado, esto se debe a que el agua no tiene rigidez al cortante.

En lo que respecta a las ondaS'de-suﬁerﬂcie y en particular a las ondas de Rayleigh, estas se
transmiten en bandas angostas limitadas en la parte superior por la superficie del terreno. Estas ondas
producen al sueto un movimiento eliptico retrogrado con respecto a la direccién de propagacion.

Cuando el medio en el que se transmiten las ondas se encuentra estratificado, se producen nuevos
tipos de ondas generados por efectos de reflexion y refraccion de dichas ondas, lo cual complica la
medicion e mterpretacion de los registros obtenidos en el campo. .

Enla siguiente grafica se puede apreciar la velocidad de los diferentes tipos de onda con relacién a la
velocidad de la onda de corte Cs y a la relacion de Poisson 'v.°
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Relacién de Poisson, V

Figura V-21 Velocidad de propagacion los diferentes tipos de ondas en el suelo “ C " con respecto
a la velocidad de las ondas de corte “ Cs " y a la relacion de Poisson “ v ”.

" Se puede apreciar que las velocidades de las ondas de corte Cs "y d@ 1as onidas Rayleigh~Cg "son~ = -
muy similares, mientras que las velocidades de las ondas compresionales son superiores a estas dos, y
aumentan con relacién a ellas cuando aumenta la relacién de Poisson del suelo considerado.

Para obtener las propiedades dinamicas de los suelos en el campo se utilizan dos clases de métodos
que son

a) Los métodos geofisicos.
b) Los métodos de oscilacién forzada.

Entre las técnicas geofisicas mas utilizadas en la practica estan el método de refraccion y las pruebas
con sondeos, mientras que el método de oscilacion forzada mas popular es el oscilador de masas
excéntricas.

. @) Ensaye de refraccion.

De acuerdo con la teoria de propagacién de ondas en medios elasticos, se sabe que una onda la viajar

por un medio y al chocar o pasar a otro con densidad distinta al primero ( velocidad de propagacion
de onda diferente } sufre reflexion o refraccion, y en el caso de un tren de ondas con diferentes
direcFiones de propagacion se presentan ambos.

La reflexion consiste en que una onda que viaja por un medio, al chocar contra otro cambia su
trayectoria regresandose por el primero, y siguiendo una direccion con angulo iguat al defimdo por la
trayectoria de entrada con la perpendicular al plano de incidencia ( la cara del otro medio ); una
situacion similar seria la de una bola de billar sin efecto que al golpear contra la banda cambia su
trayectoria con un angulo de salida igual angulo de entrada.

La refraccion se produce cuando una onda que viaja en un medio cambia su trayectoria al pasar a
otro; este fenémeno se puede observar, por ejemplo, al introducir un lapiz en un vaso con agua, en
donde se aprecia el lapiz como si se doblara.

La Ley de Snell refaciona las velocidades de propagacion de las ondas en dos medios con sus
respectivos angulos de incidencia y refraccion.

Ci/seni = C3/seni,
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donde :

Ci Velocidad de propagacion de 1a onda en el medio 1
C: Velocidad de propagacion de la onda en el medio 2
1 Angulo de incidencia;
1, Angulo de refraccion.

medio 2

Reflexién
Figura V-22 Refraccion y reflexion de las ondas en el suelo.

Para que el rayo refractado siga la frontera entre los medios, se requiere que i, = 90°, esto se conoce
como refraccion total. La onda asi refractada a lo largo de su trayectoria produce ondas que regresan
por el pnmer medio con un angulo igual al angulo de incidencia critico 1, , este angulo de incidencia
critico 1, es el necesario para que i, = 90°

El método de refraccion'empleado en la Ingenieria Civil se basa en la refraccién total, por lo cual la
Ley de Snell para el caso de 1a refraccion total se escnibe:

Ci/seni = C2/s¢ni,

Ci/sent, = Czls.en90;’

seni, = C,/C;
Por condicion del ensaye el angulo de incidencia critico 1, debe ser menor de 90°, razon por la cual el
seno de i, es menor que uno, y consecuentemente C, debe ser menor que C;. Esto implica que el

método de refraccion solo se puede utilizar cuando los estratos mas superficiales tienen velocidades
de propagacion de ondas menores con relacion a los estratos mas profundos.

Figura V-23 Meétodo de refraccion.

#
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En la practica las ondas se generan en la superficie por medio de un martillo pesado o una masa
golpeando contra una placa de acero, pero también se pueden utilizar pequefias cargas de explosivo
colocadas en un barreno poco profundo ( 1 6 2 m ); en cada uno de estos casos se generan ondas P, S
y R que viajan en trayectorias definidas por semtesferas concéntricas ( en todas direcciones ), por lo
cual también se producen ondas de reflexion y refraccion.

- Puede demostrarse matematicamente que las ondas reflejadas ( reflexion ) tardan mas tiempo en
llegar a la superficie con respecto a las ondas refractadas totalmente, por lo tanto las primera sefial
registradas en la superficie por medio de los gedfonos corresponde a las ondas refractadas totalmente.

Los geofonos colocados en [a cercania de la fuente generadora de ondas captan primero las ondas
que viajan directamente en el pnmer medio, sin embargo, existe una distancia critica con respecto a la
fuente d, en la que la onda directa y la onda refractada totalmente arriban al mismo tiempo, pero mas
alla de ella la onda refractada llega primero.

~La prueba-se lleva-a-cabo tendiendo-una dinea-de-geofonos,-posteriormente_se_genera un_tren.de_ _ _

ondas las cuales son captadas por cada uno de los gedfonos, v se registra con un graficador u
osciloscopto el iempo de llegada de estas, después se genera otro tren de ondas en el extremo opuesto
de la linea de tendido y se vuelven a registrar los tiempos de arribo de las ondas con respecto a la
fuente. .

Con estos datos y las distancias de cada uno de ios gedfonos con respecto a la fuente se elaboran
graficas domocronicas ( tiempo-distancia ), en las que se puede determinar las velocidades de las
ondas P de cada uno de los estratos que forman el subsuelo, estas velocidades se determinan como el
reciproco de las pendientes de las rectas; también se puede obtener graficamente la distancia critica d,

El espesor h del primer estrato en el caso de dos estratos horizontales se determina con la expresion:
= [d/2][(C2-C1)/(C2+C1)]"?
h  Espesor promedio del primer estrato.

d, Distancia critica.
C,, C, Velocidades de propagacién promedio de las ondas P en los medios 2 y 1 respectivamente.

Tiempo t 80 :
en milisegundos l‘es.raio vp=350/m/s ;h-:.ﬂm
22 vp=1000 m/s
60
40 e
L R

& _Mpamoom}\\
20 \

/p\=38()mln vp =320 mv
0

0 10 20 30 40 50
Distancia ¢, en metros

Figura V-24 Curvas domocrénicas para el caso de dos capas horizontales.
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Cuando las graficas tiempo-distancia son asimétricas, significa que el contacto entre los dos estratos
es inclinado, sin embargo, cuando en la grafica domocronica aparecen dos rectas simétricas con
respecto al centro del tendido, se puede asegurar que se trata de un medio homogéneo cuya velocidad
de propagacion de onda es igual al reciproco de la pendiente de cualquiera de las dos rectas.

El método de refraccion puede ser utilizado para calcular la velocidad de las ondas compresionales
de 2 o mas estratos, ya sean horizontales o inclinados con ayuda de las curvas domocronicas y usando
algunas relaciones matematicas.{ PEMEX, 1975; Money, 1977 )

También con este método se puede medir la velocidad de propagacion de la onda de corte, esto se
hace con ayuda de gedfonos direccionales ( sensores que detectan perturbaciones en una sola
direccion ) y generando ondas con una direccion de propagacion preferente, golpeando la cara de una -
zanja perpendicular a la linea del tendido.

Con los valores de las velocidades de propagacion de las ondas compresionales y de corte, se pueden
obtener mediante relaciones matematicas los moédulos dinamicos E y G.

b) Pruebas de sondeos.

Este tipo de-pruebas de campo sirven para calcular la velocidad de propagacion de las ondas de
cuerpo en el suelo haciendo uso de pozos de sondeos.

Existen tres tipos de pruebas que son :
a) La prueba de los pozos cruzados ( Cross-Hole )
b) El método de excitacién en el pozo y medicién en la superficie. ( Up-Hole )

¢) El método de excitacion en la superficie y medicion en el pozo. ( Down-Hole )

El método de excitacion en el pozo y medicion en 1a superficie ( Up-Hole ) es el mas econémico de
las tres técnicas anteriores, ya que se puede efectuar durante la aplicacion de la prueba de penetracidn
estandar utilizando la generacion de ondas del muestreador durante la exploracion geotécnica; el
inconvenente de esta técnica es su dificultad en la interpretacion de los datos, al igual que la técnica
con excitacion en la superficie y medicion en el pozo ( Down-Hole ), por lo cual el método de los
pozos cruzados ( Cross-Hole ) es el mas utilizado, ya que la interpretacion de los resultados de la
prueba es mas facil y confiable.

Basicamente el método de los pozos cruzados o método de Cross-Hole consiste en generar en las
paredes o en el fondo de la excavacién excitacion dinimica que genere un tipo de onda conocido;
midiendo el tiempo que tarda la onda en recorrer la distancia entre los dos pozos y de acuerdo a! tipo
de onda registrado, se pueden obtener las velocidades de las ondas P o S segln sea el caso estudiado,
posteriormente se pueden determinar con estas lecturas los médulos dinamicos de los materiales que
componen el suelo.
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Equmo de
Equipo de registro Gedfonos Equipo de registro Fuente de energia.
Fom I =
ANA>
Onda
generada.
Fuentede | | Onda generada. generada. )
energis, A Gedfono Gebfono
Generacion en el pozo y Generacion en la superficie
Pozos cruzados. ( Cross-Hole ) regisiro en la superficie. Y registro en el pozo.
( Up-Hole ) { Down-Hole )

Figura V-25 Pruebas de sondeos.

c) Método de oscilacion forzada.

s

suelo; el método consiste en excitar al suelo verticalmente y por medio de un geéfono detectar la
vibracion producida El geéfono se coloca a diferentes distancias del oscilador con el objeto de
determinar aquellas en las cuales la respuesta del suelo esté en fase con la excitacion; los puntos del
suelo que vibran en fase con la excitacion se encuentran separados entre si a una distancia igual a la
longitud de la onda generada, y debido a que se conoce la frecuencia de la vibracion del oscifador, se
puede calcular la velocidad de la onda de Rayleigh con la expresion;

Cr=Lif
donde:

Cz Velocidad de propagacion de la onda de Rayleigh.
L. Longitud de la onda.
f Frecuencia de la oscilacion en ciclos/seg.

P ol |
Fuente [ i

Figura V-26 Propagacion de las ondas de Rayleigh.

La profundidad investigada con este método es aproximadamente igual a la mitad de la longitud de la
onda, y la velocided que se determina con este método es el promedio de las velocidades de
propagacion de las ondas en el suelo hasta dicha profundidad.

Con este método se puede estimar la velocidad de las ondas de corte a partir de la velocidad de
propagacion de las ondas de Rayleigh con ayuda de la grafica que relaciona estas velocidades; con
este dato se puede obtener el modulo de rigidez dinamico G.

Otra informacion adicional que se puede obtener con este ensaye de campo es la atenuacion de la
vibracion con respecto a la distancia de la fuente generadora.
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Capitulo VI Un método para el cilculo de las deformaciones en los suelos utilizando Ia
curva esfuerzo-deformacion real.

Introduccion

En este articulo se presenta un procedimiento para determinar las deformaciones en los suelos,
haciendo uso de la grafica esfuerzo-deformacion no lineal obtenida en el laboratorio.

Cabe destacar que la deformabilidad de un suelo depende fundamentalmente de dos factores:

1. Su compacidad o consistencia.
2. La presion de confinamiento a la que esta sometido.

El primer efecto es muy sencillo, ya que al aumentar la compacidad o consistencia se incrementa la
rigidez de la masa de suelo. '

En lo que respecta a la presion de confinamiento también aumenta la rigidez de la masa de suelo; se
entiende por presion de confinamiento a la presion isotropica que actia sobre un elemento de suelo, la
cual es igual en todas direcciones.

Debido a que las relaciones esfuerzo-deformacién umtaria en los suelos son no lineales, se tiene la
necesidad de desarrollar métodos que tomen en cuenta este fenémeno, con el menor nimero posible
de propiedades mecamcas. Es obvio que la ley de Hooke por si sola no cumple este propésito, pues
supone una relacion esfuerzo-deformacion unitana lineal, y ademas supone que el médulo de
elasticidad no depende de la presion de confinamiento.

Por otra parte resulta dificil llevar a cabo la determinacion de la deformabilidad de los suelos, sobre
todo para fines practicos de ingenieria; esto se debe fundamentalmente a que la deformabilidad en el
campo puede ser muy diferente a la observada a partir de pruebas de laboratorio.

Obtencidn de la ecuacion constitutiva para el cilculo de las deformaciones instantineas en los
suelos.

Juérez Badillo (1965) es uno de los primeros investigadores que proponen una ecuacién constitutiva,
en la que normaliza la deformacion volumétrnica y el esfuerzo de confinamiento, proponiendo la
siguiente relacion entre ellos:

dV/V=-ydo/a
donde :

V = Volumen del elemento de suelo.
o = Esfuerzo isofropico sobre el elemento de suelo.
¥ = Coeficiente de compresibilidad del suelo.

Aun cuando la teoria de Juarez Badillo no toma en cuenta el efecto del esfuerzo desviador, se puede
considerar como uno de los antecedentes mas importantes para el estudio de la deformacion en los
sueios.

H

pagina 147




Capitulo VI

Por otra parte, de acuerdo con resultados expenmentales tanto de laboratorio como de campo, la
deformacion de un suelo es directamente proporcional al incremento de esfuerzo desviador e

inversamente proporcional al esfuerzo de confinamiento, lo cual indica que la ecuacién constitutiva
debe inclutr estos factores.

Supongamos un elemento de suelo con un espesor inicial h, en el que por un momento la presion
efectiva de confinamiento p’, se mantuviera constante.

Figura VI-1 Elemento de suelo sometido a una presion efectiva de confinamiento p’,,

Ahora si damos incrementos de esfuerzo efectivo o,, 6x y Gy, podemos usar una variante de la ley
de Hooke para el calculo de la deformacion unitaria, es decir :

Pewto, p’co"'cy
---.«‘;— 2 1
.- P et Ox > : PeotOx
h, /
JL ..... p’m+ Oy A

Figura VI-2 Elemento de suelo sometido a un estado tridimensional de esfuerzos efectivos.
e=-{1/A] [':’Z"V(‘3>t'+'C5'yr)]r

Endonde [1/A] es un coeficiente de proporcionalidad entre el esfuerzo desviador y la deformacion
unitaria, v es la relacion de Poissony 1 es un parametro de deformacion del suelo.

Suponiendo que el espesor del elemento de suelo h, es suficientemente pequefio para que la relacidén
entre el incremento de esfuerzo horizontal y el incremento de esfuerzo vertical sea constante.




Substituyendo las ecuaciones 2 y 3 en la ecuacion 1 tenemos :

e=-[1/A][o;-v(aio, +a;0:) [

€= [/ ATLO: (1-V {81 ) T oo L (4)
e B U T L OO (5)
siendo

f=1-v(a +a)

£= 1oV [(0/62) ¥ (0y702) ] cooooroeieeeeeoeeeeeeeeoes oot oot et et (6)

Ademas como se ha mencionado anteriormente la deformacion es funcion inversa del confinamiento;
veamos a continuacion como se toma en cuenta este efecto.

Consideremos un elemento sometido a una presiéon efectiva de confinamiento p’,, y demos

incrementos de esfuerzo o, 6x y Oy sobre dicho elemento; estos incrementos ocasionan que la

presion de efectiva de confinamiento p’.c aumente en un valor de Ap’. , dando lugar a un nuevo
valor de p’c que vale :

En términos generales se acepta que Ap’. es igual al incremento de esfuerzo normal en el plano
octaédrico, o sea, que es igual al promedio de los incrementos de esfuerzo.

Ap'e=(1/3)(0xt 0+ 6,)=(1/3) 0, +(1/3) (Ox+ 0y)

Para fines practicos podemos sustitwir el valor de 1/3 por coeficientes, quedando el valor de Ap’, de
la sigwente forma :

AP e = D10 T D2 (OxF Oy ) et (8)
Y dada la experiencia by = 1/55 y bx=173

Substituyendo las gcuaciones 2y 3 en la ecuacion 8 tenemos:

Ap’e= bio, +bz (a0, +ax ;)

AP 6™ 0y it ettt h s e eaa et b ea £ et a e et ae et e s et e b nn e areaee (9)
siendo

c=bi+bz(ar+az)

€= 13+ 13 [(0x/ 62 ) +( Gy 1 82) } oo e (10)
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Substituyendo la ecuacién 9 en la ecuacion 7

Con los resultados anteriores podemos plantear una ecuacién constitutiva general, en la que la
deformacion unitaria es directamente proporcional a la variante de la ley de Hooke dada por la
ecuacién 5 , e inversamente proporcional a la presién efectiva de confinamiento inicial p’,, e
inversamente proporcional al incremento de la presion efectiva de confinamiento Ap’. = ¢o, , es decir
( M.1. Agustin Deméneghi Colina 2000 )

dh/h = -[1/A][(fo,/pa) d(foz)/Pal/[(Pec +€02)/Pa) i (12)
siendo_

T y s son propledad&s de deformacién del suelo, p. es la resistencia al esfuerzo. conﬁnante de
tension del suelo ( correspondiente a una presion efectiva igual a cero en el suelo ), Py es la presién
atmosférica que se utiliza para hacer adimensionales los esfuerzos ( pa=1.03 kg/em® ), y b; es un
parametro adicional que depende del tipo de suelo.

En esta ecvacion la deformacion es directamente proporcional al esfuerzo deswviador fo,
inversamente proporcional al confinamiento inicial p’., e inversamente proporcional al incremento de
confinamiento c¢o;

La ecuacion 12 es una ecuacion constitutiva general para el calculo de las deformaciones
mstantaneas en los suelos.

A continuacion se utilizari esta ecuaciOn para resolver algunos problemas relativos a las
deformaciones instantaneas en los suelos cohesivos totalmente saturados, como es el caso de los
suelos arcillosos del Valle de México en los que el nivel freatico estd muy cerca de la superficie del
terreno.

Integracion de la ecuaciin constitutiva para el cdlculo de las deformaciones instantdneas en los
suelos cohesivos totalmente saturados.

De acuerdo con la observacion det comportamiento experimental de los suelos cohesivos totalmente
saturados, la deformacion instantinea se presenta por un cambio de forma y a volumen constante, lo
que implica gue no se incrementa la presion efectiva de confinamiento ( Ap’. = c 6, 0 ), esto es:

“dh/h =-[1/A][(for/pa) d(foz)/Pal/[(Pee 1 €02}/ Pal oo (12)
Considerando ¢ =0

dh/h = ~[1/AT(FO/pa) d(£02)/DPsl/ [Peo/ PaT vovcivrmnmeeernivirirrrnrrnriccrecccsriciinninss ( 14)

Al variar el esfuerzo vertical de ¢ a o, el elemento de suelo disminuye su espesor h del valor
inicial h, al valor final h;
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Para hallar la deformacién total del elemento debemos integrar la ecuacion 14 de h, a b el primer
miembro, yde 0 a o, el segundo miembro, y considerando r =1 tenemos:

::dh/h = Ina-‘[l/A][(fcz/pa)d(fcz)/pa]/[pw/p.]'
L::fdh/ b = -2/ A p pu] Ge do,
Loh 130 =- 1622/ Ap2pet] /219"

Ln (he /ho) =-[£7pa*/ Ap,” pec’] [0:2/2]

- [f2 0,212 Ap2t pec’]
(Be 7)Y = € ettt (15)

La deformacion del elemento 8§ se define como la diferencia entn;. el espesor inicial h, y el espesor
final hy del elemento de suelo considerado.

O=h,-hy
hf"—’ho—ﬁ

Dividiendo entre h, tenemos:
B/ B = 1 = B/ My = 1 m € e et e s ettt ettt e et ee et e e reeetesaranananen (16)

Donde £ es la deformacion unitaria vertical del elemento, definida como 3 entre h,

Ahora si despejamos & en la ecuacion 16 y utilizamos esta ecuacion en la ecuacion 15

g=1- (hs/h,)
-1f20.2/2 A p.2* pec’)
€ = 1= € e e e (18)

Si expresamos la ecuacion 18 en términos del desplazamiento & con ayuda de 1a ecuacion 17 | se
obtendra una expresion como la siguiente.

-1£20,2/2 A p.2* pec]
d=[1-€ T B e (19)

La ecuacién 19 proporciona la deformacion instantdnea de un elemento de suelo cohesivo totalmente
saturado de espesor inicial h,.

El modulo de ngidez no lineal A se puede encontrar despejando la ecuacion 18

A=-[{f202 {2 P’ La(1-€) 31 oo oo oo e e e ((20)
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En la practica se realizan pruebas de compresion triaxial, cuyos resultados se substituyen en la-
ecuacion 20 para determinar el modulo de rigidez no lineal “ A ”

Pruebas de laboratorio para determinar los pardmetros necesarios para el cdlculo de las
deformaciones instantdneas en la arcilla del Valle de México.

Para determinar los parametros necesarios para calcular las deformaciones instantaneas de un suelo
cohesivo totalmente saturado con el método no lineal, se realizan pruebas de compresion triaxial.

En la prueba de compresion triaxial, primero se coloca la muestra de suelo en la camara de triaxial y

. se protege con una membrana impermeable, posteriormente se llena la camara con un liquido e! cual
rodea a la muestra de suelo, después se aplica una presion constante al liquido por lo que la muestra
queda afectada por una presion de consolidacion isotropica * p’e, 7, ¥y por medio de un vastago de
carga se le aplica al suelo un esfuerzo desviador “ o, ™

— = _ e et e— ===

Durante la prueba se sigue una etapa de carga y una de descarga; en la etapa de carga a cada valor del

esfuerzo desviador “ o, ” le corresponde una deformacion elastoplastica “ €., ”, y durante la etapa de
descarga el matenal se recupera de manera elastica por io que para cada reduccion del esfuerzo
desviador “ o, " le corresponde una corresponde una deformacion elastica “ &, ”, siendo esta
deformacion elastica maxima cuando la reduccion del esfuerzo desviador ha alcanzado el valor de del
esfuerzo desviador maximo, esto ocurre cuando se ha retirado por completo la carga axial.

La siguiente figura muestra las etapas de carga y descarga de un suelo, asi como las deformaciones
correspondientes a la variacion del esfuerzo desviador.

r'y
Esﬁ:erdzgr P'eo= cte.
..O'z

fe—E—ple— 8 p  Deformacida

Eep o Vertical €2
»}

Figura VI-3 Curva de carga y descarga o, - &~
Para la expansion instantanea por excavacion que segin la experiencia es del mismo orden que el

asentamiento por recompresion, se utilizara la deformacion elastica “ €. ” correspondiente al tramo de
descarga.

Por otro lado, para calcular ¢l asentamiento instantineo por compresién debido al incremento neto de
carga, se utilizara la deformacion elastoplastica “ e, ” correspondiente al tramo de carga.
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Como un ejemplo ilustrativo de la aplicacion practica del método calculemos el asentamiento de un
estrato de suelo arcilloso localizado entre los 9.6 y 12.2m de profundidad que inicialmente tiene una
presion vertical efectiva de p'v, = 5.02 t/m? en el centro del estrato, el terreno en el que se obtuvieron
las muestras de suelo esta en la colonia Roma en la zona geotécnica del Lago Centro I, en donde se
planea construir una estructura que transmitira al suelo un incremento neto de carga de 1.85 tm’,
siendo las dimensiones de la cimentacién de: ancho B = 20m , Largo L = 45m y con uma
profundidad de 3m ( El peso volumétrico promedio del suelo es de: y=1.265 t/m*)

Para la arcilla de la Ciudad de México se han obtenido los siguientes valores estadisticos de las
propiedades de deformacion.

v =045 ( Relacion de Poisson. )

p.= 0.08 kg/cm?  ( Resistencia a tension del suelo sin confinamiento. )
b:=1 { Parametro que depende del tipo de suelo. )

s=1 ( Parametro de deformacion del suelo. )

ko=0.4 ( Cocficiente de empuje enreposo )

Las formulas que se van ha utilizar son las siguientes:

Plec=( 142k ) P'vo /3

f= 1-VE(0x/02) T (Oy/02) ] o e (6)
A=-[{f262} 2P Pee La1-€) 3 ] vt et e e et e ee e e (20)

Los parametros gue se desea obtener son el modulo de rigidez elastico A, y el modulo de nigidez
elastoplastico A para lo cual se realizd una prueba de compresion tnaxial de carga y descarga en la
que se procur0 que el valor del esfuerzo desviador miximo o, estuviera entre el 40 y 60% del
esfuerzo de falla, ya que con este nivel de esfuerzos la grafica o-€ es una curva, y para esfuerzos
pequeiios es casi una linea recta. La muestra se obtuvo en el centro del espesor del estrato en cuestion
y se procedié a realizar la prueba triaxial considerando la presion efectiva de consolidacion obtenida
con la formula anterior, por lo que para p’e = 0.301 kg/cm? y con un esfuerzo desviador maximo de
o, = 0.3 kg/em® se obtuvo una deformacion elastoplastica de ., = 0.028 y una deformacion elastica
dee.=0.018

El valor de f durante las pruebas de compresion triaxial es igual a uno, ya que una vez aplicada la
presion de confinamiento p’c, solo se incrementa el esfuerzo vertical o, porloque ox =0, =0

Para estimar la expansion instantanea por la excavacion se requiere calcular el parametro A,

0.45

c.= 030 kg/em® v =

€ = 0018 ox= 00 kglm’

s= 10 o,= 00  kglcm?
P = 0301 kg/em? f= 10

pp= 008 kglem? P = 0.381 kglem®

bs= 10 . p.= 103  kgfem?

Ae = 631
S— A _— _—
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Para calcular el asentamiento instantineo por compresion debido al incremento neto de carga se
requiere conocer el parametro A,

.= 030 kglem® v= 045
€p= - 0.028 ox= 00 kglem®
s= L0 o,= 00 kg/om®
P = 0301  kglem® f= 10
pp= 008 kglem® P = 03812 kg/cm?
bs = 1.0 p.= 103  kg/om®
A, = 404

——— Correlacion-del-método no-lineal con el método de Jambi para las deformaciones instantineas en
la arcilla del Valle de México. - T

El método de Jambi considera que el modulo de elasticidad del suelo E, se incrementa con la
profundidad vy que varia de acuerdo con la siguiente ley:

Eu.=Eo+kPa(p'w/pﬂ)n

Es Modulo tangente inicial ( Es la pendtente del tramo recto inicial )
Eyo Modulo tangente inicial correspondiente a p'e, =0
'k Es un parametro que depende del tipo de suelo.
p. Es la presion atmosférica
P'«o Es la presion efectiva de confinamaento.
n  Es un pardmetro que es funcién de la compacidad del suelo.

El médulo tangente inicial para el caso de la expansién elastica por la excavacion E,. , se puede
calcular en forma aproximada y solo para fines preliminares de analisis considerando los siguientes
parametro estadisticos para la arcilla del Vatle de México.
. Euweo= 100 t/mz’ ( Modulo tangente inicial elastico correspondientca p’,=0)
ke= 50
= 03

Y para el asentamiento instantaneo por compresion debido al incremento neto de carga.
Ewo= 75 tm’ (Médulo tangente inicial de compresion correspondiente a p’eo =0)
kye= 35
Ne= 03

Si se consideran estos parametros para el célculo de las deformaciones instantaneas de la arcilla del
Valle de México los resultados obtenidos pueden alejarse considerablemente del comportamiento real
del suelo, ya que se sabe que el comportamiento mecanico del suelo es diferente en distintos lugares
de la zona del lago, y aln en para el mismo sitio varia de un estrato a otro, por lo que €s mas
conveniente considerar para el calculo de los desplazamiento instantaneos los modulos tangentes
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iniciales de los tramos de carga y descarga de ta curvas de laboratorio 6-¢ para la presion efectiva de
consolidacion equivalente calculada con las condiciones iniciales de esfuerzos en el sitio.

Esfirerzo Ir P’ = cte.
Desviador
Oz
| 9
Ew
Deformacitn
Vertical €z

Figura VI-4 Modulos tangentes iniciales de compresion B, y elastico E,,

Considerando la grafica o-e de la muestra de suelo obtenida en el centro del estrato considerado, se

pueden obtener graficamente el modulo tangente inicial de compresion E,. y el modulo tangente
inicial elastico Eve tal como se ilustra en la figura VI-4 sabiendo que E = o/€ ; si se deseara aplicar
los parametros estadisticos del método de Jambii en 1a arcilla del Valle de México, estos se deben
ajustar con los modulos tangentes iniciales obtenidos de la grafica o-¢ considerando los pardmetros
estadisticos propuestos, y despejando el parametro “ k ” de tal forma que este parametro considere las
condiciones particulares del suelo en ese sitio, por lo que para otros estratos del mismo lugar se
pueden obtener los médulos tangentes iniciales con los que se pueden calcular los desplazamientos de
todos los estratos con una aproximacion aceptable.

Para el estrato de suelo propuesto antenormente se obtuvo la grafica o-e de la muestra de suelo
sometida a una presién efectiva de consolidacion de p’. = 0.301 kg/em? , y se determinaron los
siguientes modulos tangentes iniciales:

E. = 223 tm?
E. = 235 tm?

Con estos valores se pueden determinar los desplazamientos instantaneos.

Para determinar la expansion elastica producida por la excavacion que producira un asentamiento de
la misma magnitud se procede de la siguiente manera:

La vaniacion de los esfuerzos producidos por la excavacion se calcula con la reduccién de la presion
en el fondo de la excavacion “q ", y debido a que la profundidad de la excavacion es de 3m y el peso
volumétrico promedio de los estratos de suelo entre los 0 y 3m de profundidad es de y = 1.265 t/m? se
tiene:

q= 3.795 tm*

Para calcular los esfuerzos se considera la profundidad z desde el nivel de desplante de la
cimentacion hasta el centro del estrato considerado utilizando las siguientes formulas.
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or=[q/ (20 1[{1/0+2) + 1/ (Y+2) }{xyx / W} +tan" { xy/ 2W) }]
o=1q/(@m) ] [{ 2 -xyz/ (OC+Z) W) }~tan" {ZW/ (xy) } + { 1- 2v } { tan” (y/x) —tan™ (yW / (xz) ) } ]

oy =[q/(@m) 1 [{n2-xyz /[ ((Y+Z) W) }—tan™ {2ZW/ (xy) } + {1- 2v } {tan" (x/y) —tan™ (xW / (y2) ) } }
W= (x+y*+2°)1?

Estas formulas proporcionan el esfuerzo en la esquina de un area rectangular cargada con una
sobrecarga “ q ”, y para calcular el esfuerzo en el centro del area de la cimentacién, se debe dividir
esta area en cuatro rectangulos iguales considerando x = L/2 , y = B/2 , y finalmente los esfuerzos
obtenidos se multiplican por cuatro, que es el nimero de subareas en las que se dividié el drea de la
cimentacion por lo que se tiene:

B= 20 m
ST L= M e ————— o~ —— — .
x= 225 m
y= 10 m
z= 79 m
q= 3795 vm’
v= 045" '

o= 3329 tm®
o,= 1589 tm?®
oy= 0923 tm’

Con los esfuerzos calculados anteriormente y con el modulo tangente inicial elastico se calcula la
deformamon vertical £;. s

[l/Em,][cxz v(cx+cy)]
g,= 0.00935

Sabiendo que el estrato se localiza entre los 9.6 y 12.2m de profundidad se puede calcular el espesor
de! estrato h, para finalmente obtener el desplazamiento vertical producido por la expansion.

5,=¢.h,

h, = 2.6 m

l 5, = 2.43 cm ]

Utilizando el método no lineal para determinar la expansion elastica considerando el modulo de
rigidez elastico A, calculado anteriormente se tiene:

. [f2 0,22 /2 Apaz-s pcns]
d=[1-¢€ \ Jho oo ettt b et e aaee (19)
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o, = 3329 tm?
o, = 158 tm’
o, = 0923 ¢m’
Pee = 3.012 t/m?

p= 08 t/m’
b; = 1.0

v= 045

s = 1.0

f= 066

Pec = 3812 tm’
p. = 103 t/m?
h, = 26 m
A.= 631

&= 252 ¢m

Se puede observar la expansion vertical estimada del estrato de suelo obtenida anteriormente con los
dos métodos es muy parecida, ya que con el método de Jambi resulto del orden de 6, =243 cm y
con el método no lineal de 8, =2.52 cm

Para calculo del asentamiento instantaneo por compresion debido al incremento neto de carga
{ 9 =1.85 m?) se procede en forma similar, empleando las mismas formulas, pero considerando las
nuevas condiciones de esfuerzo y los parametros E,; y A, obtenidos anteriormente.

Utilizando el método de Jambi se tiene:

B= 20 m
L= 45 m
z= 79 m
q= 185 vm®
v= 045

o= 1623 tm?
.= 0775 t/m?
oy= 0450 vm’

E.= 223 tm®
g.= 0.00481

6, 125 ¢m

Ahora si aplicamos el método no lineal considerando A

s
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o= 1623 tm’
oy = 0775 tm’
oy = 0450 t/m’
P = 3.012 t/m?

p= 08 tm’
by = 1.0

v= 045

s = 1.0
f=0.66C

Pec = 3812 t/m?
p. = 103 tm®

o hy= 26. m __
Ap= 404

6,= 094 cm

En lo que respecta al desplazamiento vertical instantaneo debido al incremento neto de carga se
puede observar que existe una pequeiia variacion de los desplazamientos obtenidos con el método de
Jambi ( 6, = 1.25 ¢m ) y con el método no lineal { 6, = 0.94 cm )

Obtencicn de la ecuacion constitutiva para el cilculo de las deformaciones diferidas en los suelos.

Supongamos una muestra de suelo de espesor inicial h, que esta confinada unicamente en la
direccion vertical con un esfuerzo efectivo inicial p’v, , ¥ que posteriormente le aplicamos un
incremento de esfuerzo efectivo vertical o, , de tal forma que solo los esfuerzos efectivos verticales
produzcan la deformacion diferida por cambio de volumen e,.

P'w"‘ o,

Pvwt UZT

Figura VI-5 Elemento de suelo sometido a un estado de esfuerzos efectivos en la direccion vertical.

Para reproducir el estado de esfuerzos anterior podemos colocar la muestra de suelo en un
consolidometro, ya que esta prueba a demostrado reproducir eficazmente las deformaciones diferidas-
ocasionadas por el incremento neto de carga en el suelo.

rp—

H
H
fl

pdgina 158



Capitulo VI

— " . - AT T B ST - e O A sy i ST— oy s

En este aparato solo se puede incrementar el esfuerzo vertical, y se pueden considerar despreciables
los esfuerzos honizontales producidos por el anillo que impide la deformacion de la muestra de suelo
en el plano horizontal.

Utilizando la variante de la ley de Hooke que habiamos obtenido anteriormente para calcular la
deformacion.

B e [ 1 A L0 ettt st es st netes e resesnaneneanes (D))
stendo
£= 1-VE(0x/6:) F(0y/02)] oo ssssss e £ 0)

Debido a que los esfuerzos horizontales se pueden despreciar , esto es o, = 6, = 0 y que ademas se
le impide a la muestra deformarse en cualquier direccion horizontal lo que implica que v =0, se
puede concluir que para las deformaciones diferidas f=1

1 es un parametro de deformacion del suelo que puede adquirir valores enteros positivos, por lo que
la deformacion unitaria diferida £ se puede expresar de la siguiente manera:

o N N £ e e (21)

Utihzando este resultado se puede plantear una ecuacion constitutiva general, en la que la
deformacion unitaria diferida es directamente proporcional a la variante de la tey de Hooke dada por
la ecuacion 21 , inversamente proporcional a la presion efectiva vertical inicial p’,, € inversamente
proporcional al incremento de la presion efectiva vertical o, , es decir ( M.I. Agustin Deméneghi
Colina 2000 )

dh/h = = [ 1/ A J£6 0,1/ {Pvet O2]® coveeommrreeroeeeeeeeereeseeeeesseeseesseseseeeseees s srereeeeeeeeee (22)
siendo
Pre = B3 Pt P Vo ce rer ere ot e e e e e et e e e et e e et e e e e e e e (23 )

r y s son parametros de deformacion del sueloy bs es un parametro adicional que depende del tipo
de suelo.

Integracion de la ecuacion constitutiva para el cdlculo de las deformaciones diferidas en los suelos
cohesivos fotalmente saturados.

Para hallar la deformacion diferida en suelos cohesivos totalmente saturados, debemos integrar la
ecuacién constitutiva general para el calculo de las deformaciones diferidas en los suelos.

dh/bh = -[1/A J[for do, ]/ [ Pret 02] e+ e, (22)

Si en la ecuacion 22 integramos el primer miembro desde h, hasta be y el segundo miembro desde
0 hasta o, ,y considerando r=0 y s=1 tenemos:
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hodh/h = § -[1/A’][f do.]/[ puw+o:]
hy z
ndh/h =-[f/A"} J:’dcz/[pv,+0'z]
Haciendo un cambio de variable.
U= Pve + Oz
" du = do,
Substituyendo estas expresiones en la ecuacion original.
hy T
pdh/h =-[f/A"] Edu/u
# - R P
- Lab =oALl

Lobe-Loho=-[£/A"][La(pre+Gz) - Lnpec]

L (he/ho)=-[f/A’ 1 [La{(Pve +02)/ Pre} ]

Lo (he/ho ) =La{(pre+0:) / pe} -[£/A]

(hf/ho)={(pw+cz)/p,,,}f~-[f/A’] e e e e, (24)

Llamemos & ala deformacién del elemento.

6=h, - he
hf=h,—- 8

Dividiendo entre h, la {iltima expreston.
e/ ho=T1 = 8/Mo=T1 —& ettt e (25)

Donde & es la deformacion unitaria vertical del elemento definida como & entre h,

Ahora si despejamos € de la ecuacion 25 y sustituimos la ecuacion 24 tenemos :
B2 1o (N RG ) e bbbt (27)

e=1-[{(Prvet o)/ P }-(f/A )] ... et e e aeae R et s enes (28)

Si expresamos la ecuacion anterior en términos del desplazamiento 8 sabiendo que € =38 /h,
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La ecuacion 29 sirve para calcular la deformacion vertical difenda ocasionada por el incremento neto
de carga, de un elemento de suelo cohesivo totalmente saturado.

Para la arcilla de la Ciudad de México se obtienen los siguientes valores estadisticos de las
propiedades de deformacién, bs = 1, p, = 0.8 t/m? ; ademas se sabe que en todos los casos f= 1

El modulo de rigidez no lineal A se puede encontrar despejando la ecuacion 28

€= 1 [ Do+ 82 )/ Pue 3 0T A ) oo e (28)
Lo(1-8)=La{(peeto.)/pec}-(f/ A7)
La(1-€)=-(f/A’) Lo{(Pvet02)/Pre}
A" = [ £ Laf(Poe +02) / Pre 1/ LLa( 1 =8 ) oororrsosmsossrsssesrssssessrsesssre (30)

En la practica se realizan pruebas de consolidacion cuyos resuitados se substituyen en la ecuacion 30
para determinar el modulo de rigidez no lineal “ A’

Pruebas de laboratorio para determinar los pardmetros necesarios para el cdlculo de las
deformaciones diferidas en la arcilla del Valle de México.

Para determinar el modulo de rigidez A’ para calcular la deformacion diferida del estrato de suelo
arcilioso, se obtuvo una muestra de suelo en el centro del estrato considerado anteriormente y se
realiz6 una prueba de consolidacién.

En la curva de compresibilidad obtenida con los datos de laboratorio se determind el esfuerzo de
preconsolidacion, y se recomienda que ta presion vertical efectiva final en el punto medio del estrato
no sobrepase a la presion de preconsolidacion, ya que si esto sucede el estrato puede deformarse
constderablemente pudiendo provocar dafios muy severos a la estructura que se desea construir.

El esfuerzo vertical pfoducido por el incremento neto de carga de q = 1.85 t/m? se obtiene de la
sigulente manera:

o= [q/@m) 1 [{ 17106+ + 171 (P+2) }{xyx /W }+tan" {xy/(2W)}]
W=(2+y+2 )2

B= 20 m
L= 45 m
x= 225 m
y= 10 m
z= 79 m

q= 185 vm’
o,= 162 tvm’
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Y la presion vertical efectiva final p’y; se determina de la siguiente manera.
p’vl = p’vo +o,

Pw= 502 tm’
pu= 664 tm’

En la curva de compresibilidad se determiné una presion de preconsolidacién de 7 t/m? que es mayor
que la presion vertical efectiva final p’y1 , por lo que se utilizé el tramo de recompresién de la curva de
compresibilidad, en el cual se deferminé la relacion de vacios micial e, = 6.22 correspondiente a la
presion vertical efectiva inicial p’y, y la relacion de vacios final e; = 6.18 correspondiente a la
presion vertical efectiva final p’y;

El modulo de rigidez no lineal A’ se obtiene de la siguiente manera:

—-[f Ln{(p\,e-i-oz)/pw}]/[l.,.,(l a)] ......... e 30y
Pe=bapttpPvo .o TP TORTR PP NPTPRUPRURIUIPRTRRIRIR . |
e=(e-€)/(1+e) '

‘o= 162 tm?
€= 622

er= 618
Pvw= 502 tm?
pPvu= 664 tm?

ge= 0.0055
f= 1.0
b3= 1.0

p= 08 tm®
Pwe= 582 tm’

| A= 4427 |

Correlacion del método no lineal con la prueba de consolidacion unidimensional para las
deformaciones diferidas en la arcilla del Valle de México.

Con la teoria de consolidacion se obtiene un desplazamiento vertical diferido de:

e=(e-¢e)/(1+e)

8;=¢th,
= 622
e = 6.18
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g= 00055
h, = 2.6 m
| 5= 144 em |
Y con el método no lineal.
8= (1-[{{Pret 02 ) /Puad -(£/ A" Y1) Ro oo oo (29)

o= 162 tm?
Pe= 582 t/m?

f= 1.0
hy= 26 m
A'=  44.27

| 8= 14 om |

Se puede apreciar que el desplazamiento vertical diferido calculado con los dos métodos es el
mismo. ‘

El desplazamiento vertical descenderte total del estrato considerado calculado con los métodos
tradicionales es del orden de:

8z Total = 2.43cm + 1.25¢cm + 1.44cm =512 cm

Mientras que con el método no lineal resulta del orden de:
Oz Total = 2.52cm + 0.94cm + 1.44cm = 4.90 cm

Como se puede observar el asentamiento total calculado con los métodos convencionales y con el
método no lineal propuesto es muy parecido.

Comentarios y conclusiones

El método no lineal propuesto se puede aplicar confiablemente para calcular los desplazamientos del
suelo arcilloso del Valle de México, ya que las variables se han ajustado considerando casos reales en
los que se compararon mediciones reales de los desplazamientos de estructuras y se aplico el método,
dando resultados muy similares.

Para el caso de la expansion instantanea se calculd el valor del médulo de rigidez no lineal eldstico
A. considerando los datos de 6 excavaciones que se presentan en la siguiente tabla. El sexto caso
corresponde a un cajon cimentado a 10m de profundidad pero la excavacion se hizo en 2 etapas: la
primera hasta alcanzar una profundidad de 4.2m y la segunda hasta los 10m ( Zeevaert, 1973 )

H
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Tabla VI-1 Datos de expansiones inmediatas de campo.

Ancho | Large |Profundidad | Profundidad | Descarga { Expansion
m m dela de la t/m? medida. A, Referencia
excavacion. primera cm
m capa dura.
m
7.7 40.8 225 37 3.15 4.5 8.1 Reséndiz
' (1967)
7.7 40.8 225 37 3.15 5.1 7.1 Reséndiz
(1967)
6.7 50.1 225 37 3.15 6.2 5.0 Reséndiz
(1967)
18 124.8 6 34 7.95 60 6.7 | Marsal y Mazari
o (1959)
10 48 6 " 34 | 195 | 45 | 6.7 —|Marsaly Mazari |~ -
(1959)
55.5 74.1 42 36 5.07 14 8.1 Zeevaert
(1973)
Aelnedio
6.95

Para la deformacion diferida se tomaron los resultados de pruebas de consolidacién obtenidas en el
laboratorio, y se conté con 51 valores del médulo de rigidez no lineal correspondientes al tramo de
recompresion cuyo valor promedio resultd de A’promedio = 46.21 (pars el tramo de recompresion )

Y para el tramo virgen se obtuvieron 40 valores del médulo de ngidez cuyo valor promedio resulto
de: A’ promedio = 3.122 (para el tramo virgen ) ‘

La aplicacion practica del método se pudo comprobar con los datos de asentamientos de cajones de
cimentacion localizados en la zona del lago de la Ciudad de México.

Tabla VI-2 Asentamientos de cajones de cimentacion en la Ciudad de México.

Ancho | Largo | Profundidad | Profundidad dela | Incremento | Periodo de | Asentamiento
m m de desplante. | primera capa dura | neto de carga { medicién medido
m m t/m? aiios cm
10.5 | 263 - 6.0 "33 2.2 8 - i7
282 303 - 6.5 - 32 g 1.7 11 23

El asentamiento medido que aparece en la tabla corresponde solo al asentamiento instantaneo por
recompresion mas el asentamiento diferido.

En el primer ¢aso se midieron expansiones inmediatas del orden de 13cm { Marsal y Mazari, 1959 );
aceptando que esta expansidn se recupera mediante un asentamiento del mismo orden de magnitud
quedaria un asentamiento adicional de 17cm — 13cm = 4cm. Trabajando en el tramo de recompresion
con el valor medio de  A’pomesio = 46.21 , se obtiene un asentamiento diferido de 6cm, el cual es
similar a los 4cm medidos en el campo.
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En el segundo caso, Marsal y Mazari indican que “es muy probable que la expansion haya resultado
del orden de 20cm en promedio, correspondiendo 30cm a la zona central y unos 15c¢m en las orillas
de la excavacion”, El asentamiento diferido calculado con A’promedio = 46.21 resultd de 6.4cm, por lo
que el asentamiento medido total seria de 20cm + 6.4cm = 26.4cm, el cual es un poco mayor que el
asentamiento medido en la realidad de 23cm.

De lo anterior se puede concluir que para fines preliminares de analisis, el calculo de las expansiones
medias por excavacion y de los asentamientos diferidos medios considerando el tramo de
recompresion de los diferentes estratos que componen el suelo de la formacion arcillosa superior, se
pueden calcular empleando los valores promedios de A, = 695 y A’ = 4621 obtenidos
estadisticamente.
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Ingenieria sismica y comportamiento diniAmico
de la arcilla de 1a Ciudad de México.

e Introduccion.

e  Magnitud e intensidad de los sismos.

o  Acelerogramas y espectros de respuesta.

e  Parametros dindmicos de la arcilla del Valle de México.

e Repercusiones del comportamiento dindmico de la arcills del Valle de México en la
Ingenieria de Cimentaciones,

o Comportamiento de lgs estructuras de la Ciudad de México durante los sismos
de 1935,

o  Anadlisis y disefio sismico de cimentaciones en el Valle de México.
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Capitulo VII Ingenieria sismica y comportamiento dindmico de la arcilla de la Ciudad
de México.

Introduccion.

Los sismos, terremotos o temblores de tierra, son vibraciones de la corteza terrestre originadas por el
movimiento de las placas tectonicas o por la actividad volcanica.

Los temblores de origen tectonico son los mas severos por lo que causan mayores dafios a las
estructuras, por lo cual, su estudio es muy importante desde el punto de vista de la Ingenieria Civil.

Los temblores tectonicos se originan debido a las presiones que se generan en la corteza terrestre
onginadas por flyos de magma desde el interior de 1a tierra, con lo cual se produce una acumulacion
de energia de deformacion en las placas tectonicas del interior de la corteza terrestre, y desde luego
los esfuerzos se incrementan llegando un momento en el que se llega a vencer la friccion que
mantiene en contacto los bordes de las placas, produciéndose una caida de esfuerzos y la liberaciéon
de enormes cantidades de energia almacenada en la roca.

Cuando esta acumulacion de esfuerzos es muy grande, se producen desplazamientos relativos subitos
a lo largo de fracturas preexistentes, la corteza terresire se rompe y las placas tectonicas se acomodan
hasta aliviar los esfuerzos que existian.

Durante este proceso se generan ondas que se propagan en distintas direcciones y algunas a gran
distancia dependiendo de la energia disipada y de las caracteristicas del medio a través del que viajan.

La acumulacion de energia puede ser un proceso lento y puede existir un largo periodo de tiempo
hasta que se alcance un estado de esfuerzos critico el cual provecara un nuevo disparo sismico.

La ruptura en las fallas ocurre con una caida brusca esfuerzos que se inicia en un punto y se propaga
a lo largo de ellas a velocidades comparables a las de la propagaciéon de las ondas de corte,
presentandose movimientos relativos entre las placas a lo largo de l1a falla geologica en una zona mas
o menos extensa, que varia decenas de kilometros para temblores de magnitud moderada, y puede
alcanzar varias centenas de kilometros para sismos de magnitudes del orden de 7.5 o mayores;
generalmente se originan a profundidades de 10 a 50 km con respecto a la superficie, aunque algunos
se han originado hasta profundidades de 610 km.

En la sigutente figura se ilustra de manera muy esquematica las principales caracteristicas del
fenémeno tectonico.

El punto o la zona donde se origina el movimiento entre las placas recibe el nombre de foco o
hipocentro, y e! punto sobre la superficie terrestre que se encuentra encima del foco se denomina
epicentro o epifoco.

Se sabe que los sismos de mayor intensidad duran mas tiempo ya que liberan una mayor cantidad de
energia y por io que las placas tectonicas necesitan mas tiempo para volver a alcanzar el equilibrio;
también se ha observado que en los lugares en los que existen fallas geolégicas los sismos se
presentan mas frecuentemente.
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—— . ._Figura VII-1 Movimiento de placas y generacion de sismos. Mecanismo de subduccion.

Por otro lado, la actividad volcanica puede producir temblores, sin embargo, la energia liberada es
menor que en el caso de los temblores de onigen tectonico, por lo cual los dafios que producen a las
estructuras son muy pequeiios.

La energia se libera principalmente en forma de ondas wibratorias que se propagan a grandeé
distancias a través de la roca de la corteza.

El movimiento producido por la liberacion de energia ongina ondas de cuerpo, entre las que se
encuentran: las ondas primarias ( ondas P ) o ondas de compresion y las ondas secundarias ( ondas S )
o ondas de corte; cuando las ondas de cuerpo alcanzan la superficie del terreno se reflejan
parcialmente y se transforman dando lugar a las ondas de superficie, caracterizadas por wiajar
paralelamente a la superficie ‘del terreno y porque su amplitud tiende a cero al aumentar la
profundidad, esto es, solo se presentan cerca de la superficie y viajan paralelas a esta; las principales
ondas de superficie que afectan mas a las construcciones son las de ondas de Rayleigh y las ondas de
Love. .

Las ondas de compresion o primarias ( ondas P ) excitan las particulas de suelo en la misma
direccién en la que se propagan, y son las mas rapidas por lo cual son las que primero se registran en
los sismégrafos y producen compresiones y dilataciones alternadas provocando al suelo cambios de
volumen. . Cuando el medio a través del que viajan este tipo de ondas esta saturado, se producen dos
tipos de ondas de compresion, una que se transmite a través del fluido y la otra a través del suelo; la
velocidad de propagacion de la onda de compresion en el fluido es mayor que la onda que se
transmite en la estructura del suelo.

Las ondas secundarias o de corte ( ondas S )} producen vibraciones en un plano normal a su direccion
de propagacidn, y le producen al suelo deformaciones angulares sin cambio de volumen. A diferencia
de las ondas de compresion las ondas de corte solo se transmiten a través de la estructura del suelo a
pesar de que este.se encuentre saturado, esto se debe a que el agua no tiene ngidez al cortante.

Las ondas de corte son mas lentas que las ondas de compresion, pero pueden transrutir mas energia
y con esto causar los mayores daftos en las estructuras durante los eventos sismicos.
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En lo que respecta a las ondas de superficie y en particular a las ondas de Rayleigh, estas se
transmtiten en bandas angostas limitadas en la parte superior por la superficie del terreno; estas ondas
producen a las particulas de suelo un movimiento eliptico retrogrado en un plano vertical con
respecto a su direccion de propagacion.

Las ondas de Love s6lo se presentan en medios estratificados, y producen a las particulas de suelo un
movimiento paralelo a la superficie y perpendicular a la direccién de propagacion de dichas ondas.

Cuando el medio en el que se transmiten las ondas se encuentra estratificado, se producen nuevos
tipos de ondas generados por efectos de reflexion y refraccion de estas, ademas cada tipo de onda
viaja a velocidades diferentes, por lo cual el estudio del fendmeno es muy complejo.

Aunque practicamente toda la corteza terrestre esta afectada por fallas geoldgicas, se ha observado
que la actividad sismica se concentra en algunas zonas donde los movimientos a lo largo de estas
fallas son particularmente severos; la zona donde se libera 1a mayor cantidad de energia sismica es un
arco conocido como el Cinturén Circunpacifico, el cual comprende a las costas del Pacifico de
Meéxico, donde se produce una subduccion entre la placa de Cocos y la placa Norteamericana; ademas
de estas zonas de subduccién afectan a México, se pueden localizar algunas otras zonas en el pais en
donde se presentan algunos fendmenos sismicos significativos, tal es el caso de Baja California Norte,
Sonora y el Istmo de Tehuantepec.

Una vision global de la distribucion de los sismos se ilustra en la siguiente figura.

- ab- Zonas de subduccisn

v Eprenitos ———=% Moviinientos de placas

Figura VII-2 Mapa que muestra la relacion entre las principales fallas tectonicas y 1a localizacion de los
epicentros de terremotos y volcanes ( de Bolt 1987 )
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De acuerdo al riesgo sismico, en Meéxico, se han elaborado planos de regionalizacién sismica
basados en analisis probabilisticos de la intensidad de un sismo que se puede presentar durante un
cierto lapso de tiempo.

La regionalizacion global de las zonas sismicas en México se presenta en el siguiente plano.

Figura VII-3 Regionalizacion sismica en México. El peligro sismico aumenta de la zona A a la DD

Por otro lado, entre los aparatos que sirven para medir los sismos se encuentran los sismografos, los
cuales se usan principalmente para determinar los epicentros y mecanismos focales; para fines de la
ingenieria los aparatos mas importantes son los acelerografos que proporcionan la variacion de la
aceleracion con respecto al tiémpo en el lugar donde estin colocados. Los aparatos colocados en
edificios permitpq determinar la respuesta de estos ante la accién sismica. -

Los acelerografos contienen sensores dispuestos de tal manera que pueden registrar la aceleracion del
terreno en tres direcciones ortogonales ( dos honizontales y una vertical )., los parametros mas
imporiantes para medir la iitensidad del movimiento y sus efectos en las estructuras son: la
aceleracidn maxima y el contenido de frecuencias.

Magnitud ¢ intensidad de los sismos.

La magnitud de un sismo es una medida de la cantidad de energia cinética liberada durante el disparo
sismico y de su potencial destructivo.

La escala de magnitud mas comun es la de Richter ( més apropiadamente {lamada magnitud local M,
) que se basa en la amplitud maxima de un registro en condiciones estandar; esta escala se determina
por medio del logaritmo ( log o ) de la méaxima amplitud expresada en milésimas de milimetro,
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registrada en sismografos estandar colocados a 100 km del epicentro; se han desarrollado factores de

conversion que permiten calcular fa magnitud en la escala de Richter cuando la distancia entre el
sismografo y el epicentro es diferente de 100 km.

Para relacionar la energia liberada y la magnitud en la escala de Richter de un temblor, se ha
propuesto la siguiente expresion :

LogwE = 12+18M,

donde :

E  Eslaenergia liberada en ergios.
Mg Es la magnitud en la escala de Richter.

Sin embargo esta escala fue propuesta para medir la magnitud de temblores en California utilizando
un sismografo particular.

Para medir eventos en otras zonas sismicas que pueden ser mis grande y lejanos, varios autores han
propuesto escalas basadas en registros de diversos tipos de ondas, siendo las- mas populares las
magnitudes basadas en las ondas superﬁcmles ( M ) y las magnitudes basadas en ondas de cuerpo
{ my, ), ligadas entre ellas con la energia liberada como sigue :

LogiwE = 11.4+ 1.5 M5
M;s =159 m,-3.97
donde :
E  Eslaenergia liberada en ergios.

Ms Es la magnitud basada en las ondas superficiales.
m, Es la magnitud basada en las ondas de cuerpo.

Las escalas antes mencionadas estan limitadas alcanzando valores maximos de 8 , a pesar de que la
destructividad del temblor siga aumentando, por lo cual los sismoélogos han desarrollado una forma
mis directa de medir la energia disipada por un sismo, surgiendo asi el concepto de momento sismico
( M, ), el cual es igual al producto de la rnigidez al cortante de la corteza terrestre por ¢l drea de

ruptura y por el deslizamiento de 1a falla que genera el temblor.

Para relacionar el momento sismico con las escatas convencionales de magnitud, Hanks y Kanamori
(1979) han definido una nueva escala con la formula :

donde -

M., Se denomina magnitud de momento sismico.
M,  Es el momento sismico que debe estar en dinas.cm

H
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Esta escala esta ganando aceptacion a nivel mundial, ya que es muy adecuada para medir eventos
muy grandes sin basarse exclusivamente en algin tipo de onda; se han publicado tablas y gréficas que
permiten relacionar M, con otros tipos de magnitudes.

Desde el punto de vista de la ingenieria no interesa tanto la magnitud del sismo, pero si los efectos
que produce en un sitio en particular donde existen o se van a construir edificaciones, por lo cual se
ha utilizado en Ingenieria Sismica el concepto de intensidad. '

En lo que respecta a la jntensidad de un temblor, se puede decir que es una medida de la potencia
destructiva en un sitio en particular. Los dafios en las construcciones varian con la distancia del lugar
considerado al foco, con las caracteristicas geologicas de la zona, con las propiedades dinAmicas del
suelo, el nivel de aguas freaticas, y desde luego con el tipo y caracteristicas de las construcciones.

La escala que generalmente se emplea para medir la intensidad de un temblor es la escala de Mercalli
modificada ( MM ), la cual tiene 12 divisiones. Los grados de intensidad de esta escala se establecen
-de-manera -cualitativa_con _relacion la violencia con la que las personas lo perc:ben a los danos
produmdos a las estructuras y a los cambios que se producen en la superficie del terreno. -

La escala de intensidad sismica de Mercalli modificada { MM ) es la siguiente.
I Instrumental. Se detecta unicamente en los sismografos.

Il Muy ligero. Lo detectan solamente personas muy sensibles que se encuentran en reposo
absoluto; los objetos suspendidos pueden oscilar.

I  Ligero. Lo sienten muchas personas, especialmente aquellas que se encuentran en los (ltimos
pisos de los edificios, las vibraciones que se sienten son semejantes a las que provoca un vehiculo
liviano.

IV Medianamente fuerte. Lo detectan muchas personar en el interior de los edificios y algunas en
el exterior pero no causa panico; la vibracion se asemeja a la producida por el paso de un vehiculo
pesado.

V  Fuerte. Lo sienten las personas en el interior de los edificios y muchas mas en el exterior de
estos. Se rompen algunos vidrios y aparecen grietas en algunos recubrimientos, las puertas se abren y
cierran solas.

V1 Muy fuerte. Lo sienten todas las persbnas, y produce dafios ligeros en edificios pobremente
construldos

vii Muy violento.  Se tiene dificultad para mantenerse parado y es percibido por los conductores
de vehiculos en marcha, ademas se presentan dafios insignificantes en construcciones bien disefiadas
y construidas, dafios moderados en edificios ordinarios bien construidos y dafios considerables en
edificios mal disefiados.

VIII Ruinoso. Se presentan dafios ligeros en las estructuras construidas especialmente paras
soportar sismos, en los edificios ordinarios se presentan dafios considerables, asi como en tableros,
muros y en los recubrimientos de las estructuras reticulares, y se presentan grietas en taludes
inclinados y en terrenos himedos.
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IX Desastroso. Considerables dafios en las estructuras especialmente disefiadas para soportar
temblores, las edificaciones bien disefiadas se inclinan por dafios en la cimentacion, la tierra se agneta
notablemente, y se presentan desplazamientos en las vias férreas y caminos.

X Catastrofico ( 1 ) Muchas construcciones especialmente disefiadas para soportar eventos
sismicos quedan destruidas, la tierra sufre grandes agrietamientos y se presentan deslizamientos en las
montailas.

XI Catastrofico (2) Pocas estructuras permanecen de pie.

X Catastréfico (3) Destruccion completa,
Esta escala no asigna valores numéricos para el disefto de estructuras, pero sirve como una escala de
comparacion entre las intensidades de distintos sismos en diferentes lugares.
Para expresar la intensidad con ayuda de aparatos de medicion, se han propuesto correlaciones entre
las intensidades de los sismos en la escala de Mercali modificada y algunos parametros
caracteristicos del movimiento del terreno.
Una de estas correlaciones es la que liga las intensidades en la escala de Mercalli modificada con las
velocidades maximas del terreno, tal como se presenta a continuacién :

I=Logldv/Log2

I Intensidad de un sismo en 1a escala de Mercalli modificada.
v Velocidad maxima del terreno en cm/s

Esta expresion es vilida paral < 10

Acelerogramas y espectros de respuesta.

La siguiente figura muestra la historia de las aceleraciones, velocidades y desplazamientos de una de
las componentes horizontales del movimiento del terreno registrado en la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes de la Ciudad de México durante el temblor del 19 de Septiembre de
1985.

El acelerograma fue proporcionado por un acelerografo, mientras que la historia de las velocidades y
desplazamientos fueron obtenidos por integracién numérica a partir del acelerograma.

De estas graficas se pueden obtener los valores maximos de aceleracion, velocidad y desplazamiento,
los cuales resultaron ser de 168 cm/s? | 60.5 cm/s y 22 cm respectivamente.
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Figura VII-4 Aceleraciones (gals), velocidades (cnvs) y desplazamientos (cm) del registro de la
Secretaria de Comunicaciones y Transportes del Temblor del 19 de Septiembre de 1985,

Para fines de la mayor parte de las aplicaciones en Ingenieria Civil, es mas conveniente representar
las caracteristicas del movimiento del terreno durante un temblor, en funcidn de la respuesta maxima
que dicho movimiento ocasiona a estructuras con ctertas caracteristicas dadas; para facilitar el anlisis
deben considerarse una familia de estructuras con un grado de libertad y comportamiento elastico
lineal, representadas por el siguiente modelo.
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Figura VII-5 Modelo idealizado de una estructura.

Cada una de estas estructuras se representan por medio del modelo anterior que consta de una masa
( m ), de un resorte que proporciona la rigidez laieral ( k ), que es el cociente entre la fuerza lateral
actuante y la deformacion lateral y de un dispositivo disipador de energia o amortiguador { ¢ ), que es
el coeficiente de amortiguamiento.

Cuando el terreno experimenta un desplazamiento horizontal “s ”, aparece una fuerza de inercia en
la estructura, la cual es igual al producto de la masa “ m ” por la aceleracion absoluta “ X ” ( siendo
X = s + u ), ademas también se presentan fuerzas ocasionadas por la rigidez y por el
amortiguamiento.

En el caso mis sencillo las fuerzas de rigidez son proporcionales al desplazamiento relativo al
terreno “ u ™ y las de amortiguamiento son proporcionales a la velocidad relativa al terreno “u ™

La ecuacion diferencial de equlibrio dinamico o de movimiento resulta ser :
mX+cut+ku=0

Sabiendo que X =%+ se tiene:
mutcu+ku=-m¥%

Si dividimos la ecuacion entre “ m ” y definiendo como ® = (k/m )!’? a la frecuencia circular del

sistema, 2 ¢< =2 (km )'’? como amortiguamiento critico y a § =c¢ /¢ como la fraccién de
amortiguarniento critico se tiene:

'Ll'+2§0)f1+m2u=-§'
Si consideramos por un momento que la masa del sistema se separa de su posicién de equilibrio y se
suelta, dicho sistema describira un movimiento vibratorio libre amortiguado. ( en la ecuacion anterior

esto equivale a considerar que el miembro de! lado derecho de la ecuacién es nulo )

Considerando lo antenor, el periodo amortiguado “ T, ™ con el que oscilaria la masa del sistema si el
suelo permaneciera inmowil seria igual a

pagina 174




e o i

T.=2n/0,
Siendo “ @, " la frecuencia circular amortiguada del sistema que equivale a :
o =0 (1-C7)"

El periodo amortignado “ T, ” se define como el tiempo que tarda una el sistema en realizar una
oscilacién compieta considerando el movimiento de este como una vibracion libre amortiguada.

Generalmente el amortiguamiento en estructuras de edificios no excede del 10% de! amortiguamiento
critico, esto es, tipicamente { < 0.1 , y ain considerando este limite que es relativamente alto, ta
frecuencia circular amortiguada resulta ser de : o, = 0.995 @ , con lo cual se puede concluir ia
influencia del amortiguamiento en la frecuencia de vibracion es muy pequefia, siendo su efecto mas
importante disminuir la amplitud de la vibracion conforme avanza el tiempo.

El caso anies mencionado
de la estructura ante los movimientos del terreno y no el considerar que el terreno estd inmévil y que
el sistema de un grado de libertad que representa a un grupo de estructuras con ciertas caracteristicas
se separa de su posicion de equilibrio y se permite que la masa responda con un movimiento
vibratorio libre amortiguado.

Por este motivo en la ecuacion diféerencial de equilibrio dindmico antes obtenida el término €
representa la variacion de la aceleracion del terreno con el tiempo “ t 7, y se conoce como
acelerograma.

En textos de dinamica estructural se demuestra que la solucion de esta ecuacion diferencial es :
u(t)=(1/0.) { §(t) exp{-{o (t—1)} senw,(t—7)dr

En esta expresion se puede apreciar que las dos propiedades de un sistema de un grado de libertad
que determinan la respuesta ante el movimiento del terreno son su frecuencia circular “ @ " y su
fraccion de amortiguamiento critico < & ™.

La velocidad vy la aceleracién de la masa se calculan derivando respectivamente u( t) con respecto
al iempo.

Para fines de disefio, normalmente solo interesan los valores méaximos absolutos de tales respuestas
( Uméx , Umax ¥ Umax )

Si suponemos que cada estructura la podemos representar con el modelo anterior de un grado de
libertad, y la sometemos en su base a la historia de aceleraciones correspondiente a un temblor dado,
podemos determinar con un analisis de respuesta dinamica el valor absoluto de la maxima respuesta,
dicho valor representa la ordenada del espectro de respuestas para el periodo natural y el
amortiguamiento con respecto al critico de la estructura; con el anilisis de vanos modelos que
representan a ciertas estructuras cada una con su periodo natural de vibracion y su amortiguamiento
con respecto al critico, se obtienen espectros de respuesta elastica de un temblor dado para los
distintos grados de amortiguamiento, como los que se muestran a continuacion.
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- Figura VII-6 Espectros de pseudoaceleraciones del registro de la Secretaria de Comunicaciones y
Transportes del temblor del 19 de Septiembre de 1985.

Es frecuente obtener primero el espectro de desplazamientos relativos S, = Umax , ¥ €n lugar de
obtener las velocidades y aceleraciones relativas maximas { Umax ¥V Ume ) , €8 comin dibujar las
cantidades Sy = ©S, y S. = @’S, que se denominan espectros de pseudovelocidades y de
pseudoaceleraciones respectivamente. ( estas formulas se obtienen de la respuesta méaxima de un
sisterna de un grado de libertad con vibracion libre sin amortiguamiento, es decir, una masa conectada
a un resorte que al separarla de su posicion de equilibrio vibra libremente produciendo un
movimiento arménico simple )

Ante acciones dinimicas como las de los sismos, la mayoria de los materiales y sistemas
estructurales tienen un comportamiento que puede considerarse lineal hasta un nivel bastante alto de
solicitaciones; sin embargo, al llegar cerca de su méixama capacidad de carga, el comportamiento se
vuelve no lineal y la mayoria de las estructuras pueden ser llevadas a deformaciones varias veces
superiores a la que corresponde al comienzo de la etapa no lineal o aquella para la que se alcanza por
primera vez la carga maxima, presentandose la falla de la estructura solo cuando se alcanza la
deformacion maxima.

Las ecuaciones diferenciales que nigen el equilibrio dinamico de sistemas de uno o vanos grados de
libertad siguen siendo validas cuando el comportamiento es no lineal, pero su solucion puede
obtenerse solo mediante procedimientos iterativos que consideran el comportamiento lineal durante
intervalos pequefios de carga El sistema no lineal méas estudiado es el elastoplastico en el cual el
comportamiento es lineal hasta 1a carga maxima y posteriormente la capacidad de carga se mantiene
constante hasta que se presenta la deformacién méxima y consecuentemente la falla.
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El factor de ductilidad ( p ) para el caso de un matenal con un comportamiento elastoﬁléstico
idealizado, se define como la relacion entre la maxima deformacion que puede alcanzar el matenal
( Av)y la maxima deformacién en el limite elastico (Ae )

C"'g"v‘r Factor de dudtilidad 2= Au/ Ae

\

Py

Ae ) Au Desplazamiento, A

=== —— — —=FjguraVil-7-Comportamiento elastoplastico.—— —__ ___ ___ __ __

Se han realizado anilisis paso a paso de sistemas de un grado de libertad que representan a
estructuras con su periodo de vibracién y amortiguamiento ante diversos acelerogramas, y se han
comparado las respuestas maximas de sistemas elastoplasticos contra las respuestas maximas de
sistemnas elasticos.

En la sigwente figura se muestran los resultados de la respuesta m&axima de sistemas elasticos y de
sistemnas elastoplasticos con diversos factores de ductilidad; los puntos graficados son el promedio de
los valores obtemdos del analisis con cuatro diferentes acelerogramas registrados en terreno firme en
Mex1co

Vy!Vo4r
Vy Resistencia necesaria para un sistema elastoplastico con factor de dudtilidad 1 .
Vo Resistencia necesaria para un sistema eldstico.
0.6 - \\
0.5 \/ \ Vy/Vo=1/2
0.4
03} \tm=6
ozl \ \______/ Vyl/ Vo=1/4
) T — Vy/Ve=1/6
01}
0 »
T, seg

Figura VII-8 Relaciones entre las resistencias necesarias para sistemas elastoplasticos y sistemas
elasticos con las mismas propiedades iniciales, para resistir un grupo de sismos.

Se puede apreciar que la capacidad de resistencia que requiere un sistema elastoplistico es muy
inferior al que requiere el sistema elastico, excepto los sistemas estructurales que tienen un periodo
muy pequefio.
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Considerando lo anterior se puede afirmar con buena aproximacién que la capacidad necesaria para
el sistema elastoplastico se reduce “ pu ™ veces con respecto al sistema elastico, excepto en sistemas
con periodo muy corto en los que la reduccion se hace cada vez menor hasta llegar a la unidad cuando
el periodo es cero. '

Los resultados anteriores permiten llegar a la siguiente conclusion fundamental: si un sistema
elastoplastico es capaz de desarrollar un factor de ductilidad “ p ” durante un sismo, puede disefiarse
para que tenga una resistencia a carga lateral reduciendo la ordenada espectral de un sistema elastico
con el mismo periodo natural y amortiguamiento, dividiendo dicha ordenada espectral entre “ p. ”,
excepto cuando sé trata de sistemas con periodo muy corto en los que el factor de reduccion varia
entre 1/p y 1

Lo que permite que un sistema ineldstico resista un sismo con una capacidad muy inferior a la que
requiere un sistema que permanece elastico, es la capacidad que tiene el sistema para disipar la
energia a través de los ciclos de histéresis, lo que equivale a que el sistema posee un amortiguamiento
muy superior al del propio material.

Pocos sistemas reales poseen un comportamiento que se acerca al elastoplastico perfecto; elementos
de acero estructural o de concreto reforzado en los que predomina la flexion, se tienen ciclos de
histérests similares a los elastoplasticos, pero cuando el comportamiento estructural no es el adecuado
debido a problemas ocasionados por efectos importantes de fuerzas cortantes, cargas axiales, 0 por
problemas de pandeo, ocurre un deterioro en la capacidad de disipacion de energia que ocasiona que
el area de los ciclos de histéresis sea inferior a la de un sistema elastoplastico. También cuando las
solicitaciones son muy grandes los ciclos de histéresis pueden ser inestables, esto es, la capacidad de
carga y la disipacion de energia se van deteriorando progresivamente con los ciclos de carga.

Para un mismo factor de ductilidad la reduccién de las fuerzas sismicas que se puede admitir en
sistemas con deterioro es muy inferior a la que se puede admutir para un sistema elastoplastico
perfecto.

El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal propone espectros para el disefio sismico
de estructuras de acuerdo a las tres zonas geotécnicas en las que se divide (ZonaI o Zona de Lomas,
Zonall o Zona de Transicion,y ZonaIll o Zona del Lago )

La ordenada del espectro de aceleraciones para el disefio sismico expresada como una fraccion de la
aceleracion de la gravedad (a= S, / g ) estd dada por las siguientes expresiones :

a=[1+3(T/T,)][C/4] , s1 T esmenorque T,
a=C ,siTestaentre T,y Ty

a=(To/T) C , si T excedede T,

Tabla VII-1 Valores para el espectro de disefio sismico de estructuras en el Disirito Federal.

Zona C T, T, r
1 0.16 0.2 0.6 1/2
1 0.32 0.3 1.5 2/3

m 0.40 0.6 3.9 1
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Figura VII-9 Espectro para el diseiio sismico de estructuras en el Distrito Federal.

El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal especifica un espectro de referencia para el
disefio de estructuras que no pueden tener deformaciones inelésticas significativas, permitiendo que

~ dichas fuerzas sé reduzcan por médic’ de un factor de"comportamiento-reductivo Q" ; el-cual- depende — -
del tipo de estructuracion en funcion de su capacidad de disipacion de energia melastlca, 0 de su
ductilidad.

En el disefio sismico de estructuras que satisfacen las condiciones de regularidad que fija el dicho
reglamento Q* vale :

'Q*=Q sisedesconoce T o si éste es mayor o igual que T,
Q=1+(T/T.)(Q-1) si T esmenorque T,

Cuando la éstructura no cumpla con las condiciones de regularidad que fijan estas normas, la
reduccion de las' fuerzas sismicas debe ser menor, ya que Q* se debe multiplicar por 0.8

Al coeficiente Q se le conoce como factor de comportaniento sismico, y el valor maximo que puede
alcanzar es de 4 , pero sélo si se satisfacen los requisitos que establece el Reglamento.

Al reducir las fuerzas sismicas se esta suponiendo que la estructura responde como un sistema
elastoplastico de acuerdo a su ductilidad, por lo que para obtener los desplazamientos reales de la
estructura, los desplazamientos calculados con las fuerzas sismicas reducidas deben multiplicarse por
el mismo factor que redujo a dichas fuerzas.

Parametros dindmicos de la arcilla del Valle de México.

A pesar de que la Ciudad de México se encuenira ubicada en una zona de alto riesgo sismico,
existen relatvamente pocos estudios sobre las propiedades dinamicas y comportamiento ciclico de las
arcillas del area metropolitana. .

El comportamiento dinamico de ta arcilla se puede definir a partir de cuatro propiedades que son: la
variacion del médulo de rigidez al cortante G con la deformacion angular y,el cambio del
amomguamlento histerético A con la deformacion angular y , la relaclon esfuerzo-deformacion-
presion de poro y la resistencia a la falla dinamica.

" ——
iy
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a) Modulo de rigidez al cortante “ G ”

El valor del médulo de rigidez al cortante depende fuertemente de la magnitud de la deformacién
angular ciclica inducida, en la figura VII-10 se observa que al aumentar la deformacién disminuye la
rigidez de la arcilla, y también se puede apreciar que el tipo de consolidacion y el esfuerzo octaédrico
de consolidacion p,’ influyen en el médulo de rigidez al cortante de dicho material.

Si se normalizan las curvas modulo de rigidez al cortante vs deformacion angular dividiendo las
ordenadas entre el valor maximo de! modulo de rigidez G , s€ obtiene una curva como la mostrada
en la figura VII-11, esta grafica muestra que existe un valor critico de ta deformacion angular a partir
del cual la degradacion del modulo de rigidez al cortante se acelera notablemente; en esta grafica se
observa que el valor critico de la deformacion angular es del orden del 0.1% , sin embargo estudios
experimentales indican que la deformaciéon angular critica para las arcillas varia entre el 0.01% y
0.5% dependiendo del indice de plasticidad del suelo IP, cuando aumenta el indice plastico la
deformacion angular critica se incrementa como se muestra en la figura VI-12, en donde se
encuentran curvas de modulo de rigidez normalizadas vs la deformacién angular de las arcillas con
diferentes indices de plastictdad.

El hecho de que el quiebre de las curvas ocurra a deformaciones mas altas al crecer el indice plastico,
indica que el comportamiento lineal de la arcilla aumenta con su plasticidad.

El limite superior parece estar dado por las arcillas plasticas del valle de México { IP>250% ) y el
limite inferior por las arenas limpias ([P =0% )

200 T j M
Madulo do rigidez : : :
G en kglom®

150

( kglem®)
¢ Isolrdpica L.5
100 ® Anisotrdpica L3
X Isotropica 3.0

A Anisardpica 3.0

30

10* 10°? 10°? 107! 1 10
Deformacién sngular ¥ en %

Figura VII-10 Efecto del tipo de consolidacion y esfuerzo octaédrico en el médulo de rigidez.

.
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Figura VII-12 Efecto del indice de plasticidad.

Esta diferencia entre el comportamiento de las arcillas plasticas y las no plasticas se puede explicar
en términos de las microestructuras de estas.

Las arcillas plasticas en general tienen una estructura floculada abierta, caracterizada por la enorme
cantidad de contactos vértice-lado entre las particulas y entre grumos o agregados de particulas; por
otro lado debido a su baja actividad las arcillas no plasticas tienen una estructura dispersa con pocos
contactos vértice-lado entre las particulas. La mayor estructuracién de las arcillas plasticas aumenta la
flexibilidad del sistema, lo cual influye en el incremento de la deformacion angular critica.

Miguel P. Romo (1989) demostré que el parametro dominante en la definicion de las curvas de la
figura VII-12 es el indice de plasticidad, por lo cual se pueden establecer expresiones analiticas para
representar la variacion del médulo de rigidez en funcion de la deformacion angular y del indice
plastico.
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G(y)/ Guae =[1-H(y) ]

Hy) =y /)21 (1+ (17 %))

En donde :
G(y) es el modulo de rigidez al cortante en funcién de v
Y es la deformacion angular en %
Gnix  es el modulo de rigidez al cortante paray < 107 %
Ye es una deformacion angular de referencia en % ( figura VII-14)

AyB  sonparametros del suelo. ( figuras VII-13 y VII-15)

Esta expresion reproduce con bastante exactitud los resultados experimentales de la figura VII-12

1.0

Parametro A

09

0.8 r

0.7

0.6 et

0.5

0 100 200 300
Indice de plasticidad en %

Figura VII-13 Efecto del indice de plasticidad en el parametro A

ER
Parémetro ¥« /
f
2.0 /

0 /

/

e
0 /
)] W00 — 300
Indice de plasticidad en %

Figura VII-14 Efecto del indice de plasticidad en el parametro y,
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Figura VII-15 Efecto del indice de plasticidad en el parametro B

Para determinar e} valor de G (y) a partir de la ecuacidén anterior, se debe obtener el valor maximo,
G . Para esto se pueden realizar ensayes de laboratonio con columna resonante en muestras
representativas de arcilla, otra altemativa es medir la velocidad de onda de corte V, en el sitio y
determinar los pesos volumeétricos del suelo ¥s ¥ con la siguiente relacion se calcula el valor maximo
del modulo de nigidez.

Gumix =Ys Voo / 8
En donde :
g es la aceleracion de la gravedad.
Otra opcion para evaluar Gm‘ es medir la resistencia a la penetracion g, utilizando el cono estatico y
por medio de las relaciones existentes ( Jaime y Romo, 1988 ) entre V, y q. para las arcillas de la

Ciudad de México, y con la ecuacidn anterior, se puede determinar Gy

Tales relaciones son para la zona del lago en donde el bombeo ha sido mas severo y se han
desplantado los edificios mas pesados.

V,=10.03 + 7.89 q.

Y para la zona del lago en donde las sobrecargas impuestas al terreno y el bombeo han sido mas
ligeros.

V,=6.00+12.11 g,
En dande q. es la resistencia de punta en kg/cm® y la velocidad V, tiene unidades de m/s
Existen otras alternativas para estimar Gus, en funcion de la relacion de vacios y del esfuerzo de

consolidacion o relacionando el modulo de cortante maximo para condiciones de carga estaticas, pero
estas expresiones se deben emplear cuidadosamente ya que presentan una gran dispersion.
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Por otra parte cuando los suelos arcillosos saturados se someten a cargas ciclicas, en general
desarrollan presiones de poro debidas a la continua degradacion de su estructura; si las deformaciones
ciclicas inducidas se incrementan hasta alcanzar un valor critico, las presiones de poro aumentan a
valores tales que reducen apreciablemente la rigidez inicial del suelo.

En algunos casos extremos la presion de poro puede igualar al esfuerzo efectivo de confinamiento,
con lo cual se puede perder la resistencia al cortante del suelo.

Por otra parte, si las deformaciones ciclicas inducidas no exceden la deformacton critica, el efecto de
la duracion de la carga dinamica ( nGmero de ciclos ) es de poca importancia.

La degradaciéon del modulo de rigidez al cortante también depende del tipo de consolidacion, como
se puede apreciar en las figuras VII-16 y VH-17, para el caso de una arcilla consolidada
isotropicamente y otra consolidada anisotropicamente.

1.0 LR EL Tt
+ ) '!' 0 o g
Relacion Gn / Gi b
+ 4 .
0 . "‘*++ Cansolidacin Isotropica.
- Plo=3 kgf(.’:‘n2
»
0.8 . Esfuerzo cidico.( kg/em’)
o ° 487
o + 400
. o 310
0.7
0.6 L1 1111 L1 dyl
1 10 100

Niumero de ciclos, N

Figura VII-16 Degradacion del modulo de rigidez al corte.

L0 1T TTTIT
1 r -E E 0 ooo o
Relacion Gu / Gr . 4y, +
0.9 * }
. Consolidacion Anisotropica.( k=0.5)
Pe=3 kgfan2
L ]
0.8 a Esfuerzo cidlico{ kg/em® )
s 25
e + 2.0
o 143
0.7 *
0.6 — e A

1 10 100

Namero de ciclos, N

Figura VII-17 Degradacion del médulo de rigidez al corte.

Observando estas graficas, se puede apreciar que las arcillas consolidadas anisotropicamente son mas
susceptibles a degradarse por la accion de la carga ciclica, también se puede apreciar que la
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degradacion del médulo de rigidez al cortante depende de la magnitud del esfuerzo ciclico y del
namero de ciclos.

La disminucién del médulo de ngidez al cortante de la arcilla se puede estimar con la siguiente
expresion ( Idriss 1978 )

Gy = GIN"'
En donde =
Gy es el modulo de rigidez al cortante correspondiente a N ciclos.
G “es el médulo de nigidez al cortante correspondiente al primer ciclo.

't es un paraimetro de degradacion.

Los resultados expenmentales en una amplia variedad de arcillas muestran que el parimetro “ 1t ”

depende.del_grado_de preconsolidacion, de la amplitud de la deformacién ciclica, del indice plastico,

y del tipo de consolidacion.

Para arcillas normalmente consolidadas altamente plasticas de la Ciudad de México, Romo ( 1989 )
encontrd que el parametro de degradacién “ t ” varia en funcidn del tipo de consolidacion y de la
deformacién axial ciclica “ . ”, como se muestra en la figura VII-18

A

3
' 8,10
Pardmetro de -
degradacion t -
B Consolidacion ~ p'e ,
B (kg/an®)
0,05 L=0.0122€c 0 Isotrépica 1.5
- + Isotépica 3.0

1] 1 2 3 4 5 6
Deformacién ciclica en %

Figura VII-18 Parametro de degradacion de la arcilla de la Ciudad de México.

Para la consolidacion 1sotrépica.
t=0.0122¢,

Para la consolidacion anisotropica.
t=0.0299 ¢,

En donde “ &, ” es la deformacion axial ciclica de una muestra de arcilla ensayada en una camara
traxial ciclica.

La deformacién angular correspondiente se obtiene con la expresion :

Y=05(1+v)e -
v es larelacion de Poisson.
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b) Amortiguamiento histerético.

Cuando un suelo es sometido a la accién de cargas diniamicas, su respuesta esfuerzo deformacion se
caracteriza por la aparicion de ciclos de histéresis, que son la manifestacidn de la capacidad que tiene
el suelo para disipar energia; por otra parte, debido a la rigidez del suelo, éste almacena energia
potencial en cada ciclo de carga.

La relacién entre la energia disipada y la energia almacenada se denomina amortiguamiento
histerético.

Usualmente el amortiguamiento histerético se determina en el laboratorio con ayuda de ensayes
dinamicos de muestras de suelo.

Se ha determinado que la capacidad de un suelo para disipar energia depende principalmente de la
magnitud de la deformacion inducida, ya al incrementarse esta, el amortiguamiento aumenta como se
muestra en la figura VII-19, en donde se presentan los resultados experimentales de ensayes triaxiales
ciclicos en arcillas de:la Ciudad de México para dos presiones de consolidacion; se puede observar
que el efecto del esfuerzo de consolidacion es despreciable.

Por otro lado el tipo de consolidacion parece tener cierta repercusion en el amortiguamiento, y aln
mas para deformaciones angulares mayores del 0.9% , como se muestra en la figura VII-20 , en donde
se encuentran los resultados de ensayes triaxiales ciclicos aplicados a muestras de arcilla de la Ciudad
de México consolidadas a 1gual esfuerzo octaédrico, pero una con consolidacion isotropica y otra con
consolidacién anisotrépica.

1T T71TIT71 Pl THITH
8 4
-
Amortiguamiento en %
ot
6 .
- +
. Po ( kgiem')
. ® 30
4 - ¥ + L5
.
e
o +
2
.++
[ ]
;+
0 hs BRI B T N 0 | R A R W AR
1! 1 10

Deformacién angular en %

Figura VII-19 Relacion de amortiguamiento. Consolidacion isotrépica.
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Figura VII-20 Efecto del tipo de consolidacion en el amortiguamiento.:

Resultados expertmentales muestran que el indice de plasticidad influye en la capacidad que tienen
las arcillas para disipar energia ( Romo 1989 ) . .

En la figura VII-21 se puede observar que al aumentar el indice plastico para una misma
deformacion angular, el amortiguamiento histerético disminuye, pero estos resultados no son tan
concluyentes, por lo cual se deben realizar mas estudios.

30 l 1 T T
Amortiguamiento
en %

20

10—
-

0 -
10 10 10°2 10" 1 10
Deformacion angular en %
Figura VII.21 Efecto del IP en el amortiguamiento.
c¢) Resistencia a la falla dindmica. -

El esfuerzo cortante Gltimo de arcillas en condiciones dindmicas se puede determinar a partir de
ensayes dinamicos de muestras representativas.

Debido a que las condiciones de esfuerzos que existen en el suelo antes de la accién de un sismo
influyen preponderantemente en su comportamiento, es muy importante que en el laboratorio se

e " - -
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reproduzca lo mejor posible 1a historia de esfuerzos a la que ha sido somietido el suelo en el lugar
previo a la aplicacién de la carga dinamica.

Algunos estudios realizados en la arcilla de la Ciudad de México demuestran que la resistencia a la
falla dindmica S.s es del 20% al 40% mayor que la resistencia a la falla estatica S,
independientemente de la trayectoria de consolidacion segmda y de la magnitud del esfuerzo
octaédrico de consolidacion. ( Romo 1989 )

La relacion entre la resistencia a la falla dinimica S,y y la resistencia a la falla estatica S,
considerando que la trayectoria de esfuerzos totales que se sigue durante la aplicacion de la carga es
de compresién pasiva, ( aumenta el desviador y se mantiene constante el esfuerzo confinante ) se
puede obtener con la siguiente expresion :

Su= [(Ma(3-Mc))/ (Mo (3-Ma))]Ss

-

En donde :

My es la pendiente de la envolvente de falla dinamica en términos de esfuerzos totales.
M. es la pendiente de la envolvente de falla estatica en términos de esfuerzos totales.

Estos términos se pueden apreciar en un diagrama q-p , el cual se muestra a continuacién
( figura VII-22)

q=0;-0;3

. Envolvente do falla dindmica.

L | IR

280

P P=(0=+503)/3
Figura VII-22 Diagrama q-p

Los resultados de las investigaciones realizadas por Romo en - 1989 muestran que:
My =(1.25+0.05)M, independientemente de la trayectoria de consolidacion seguida.

Con la variacion de los valores de My y con 1a ecuacion anterior, se puede obtener }a resistencia a la
falla dinamica a partir de ensayes tnaxlales estatlcos que perrmtan establecer la envolvente de falla de
la arcilla.

Por lo tanto, los valores que puede tomar S, , estan entre :

Sw=[(120(3-M.))/ (3-120Mo)}S, 'y
Sw= [(1.30(3-M,))/ (3-1.30M.) ]S,
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d) Respuesta esfueryo- deformacion.
S1 un espécimen de suelo se somete a una carga ciclica, este se deformard de manera transitoria

( deformacion ciclica ), y ademas, después de varias aplicaciones de carga, acumulara deformacion
( deformacién permanente ) tal como se puede observar en la figura VII-23

2.0

Esfuerzo desviador Deformaciée cictics.

“ >

ciclicoen kg/eom’ 1.6
L2

08l

0.4

0

N . ' Deformacion axial en %

Figura VII-23 Componentes de deformacién en carga dindmica.

La deformacién ciclica depende de la magnitud del esfuerzo ciclico, y la deformacion permanente
ademas de la magnitud del esfuerzo ciclico, depende del nimero de veces que se aplica este.

Ambos tipos de deformacion estan relacionados, ya que al aumentar {a amplitud de la deformacién
ciclica, la deformacion permanente se acumula més rapido.

Por otra parte es conveniente hacer notar que la deformacion ciclica o transitoria, es la que se emplea
para defimr los parimetros de ngidez y amortiguamiento del suelo, mientras que la deformacion
permanente se usa para estmar los desplazamientos permanentes en las cimentaciones causados por
la accion de un sismo. '

En la figura VII-24 se muestra la relacion que existe entre la deformacién permanente €, con el
namero de ciclos N y con la deformacion ciclica g,

Se puede observar en estas graficas que a partir de un cierto valor de la deformacién ciclica & , la
deformacién permanente €, se incrementa con el nimero de ciclos; también se hace notar que existe
un valor critico de &, a partir del cual las deformaciones €, comienzan a ser significativas.

Otro aspecto interesante que se puede hacer notar, es que la deformacion umbral se ve afectada por la
trayectoria seguida durante la consolidacién; para las muestras consolidadas anisotrépicamente la
deformacion umbral disminuye apreciablemente con respecto a la correspondiente a las muestras
consolidadas isotropicamente.
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Los resultados de la figura VII-24 indican que el valor de la deformacion umbral €. es del orden del 1
% para el caso de consolidacién isotrépica y aproximadamente del 0.6 % para la consolidacion
anisotropica.

La deformacion acumulada después de cada ciclo de carga se puede determinar midiendo el
desplazamiento del ciclo de histéresis en cuestion con respecto al ciclo anterior.

L5

Deformacién
permanente en %
1.0
0.5
0 I B
0 1 2 3 4 5 6
Deformacién ciclica en %
a) Consolidacion isotrépica.
LS
Deformacion
permanente en %

1.0

0.5

] | 1 1 »
0 0.4 68 - 12 .16 2.0

Deformacion ciclicaen %

b) Consolidacion anisotropica.

Figura VII-24 Relacion entre la deformacion permanente y la deformacion ciclica.

En la figura VII-25 se puede apreciar la deformacion permanente causada por la aplicacion de 50
ciclos de carga de diferente amplitud. En el eje de las ordenadas se encuentra el valor del esfuerzo
desviador total ( el esfuerzo ciclico o, , mas el esfuerzo estatico o sostenido o4 ) dividido entre el
doble de la resistencia estatica no drenada 28S,.

Los estudios se realizaron a muestras consolidadas isotropicamente y anisotrépicamente, llegando a
resultados similares; en la grafica se puede observar que cuando se sobrepasa el esfuerzo umbrai que
es del orden de un 20 % mayor que 28, se pueden presentar deformaciones permanentes de gran
magnitud. ) '
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F igura VII-25 De_formacwn permaneme por carga dmamrca

El comportamiento esfuerzo total vs deformacién permanente sigue un patrén que se puede
representar analittcamente con una hipérbola.

0=(Cy+0s)/28:=g,/(a+be,)
)
g=as/(1-bo)

En esta ecuacion a v b son parametros del suelo, y para el caso de la arcilla plastica ( IP>250 % )
de la Ciudad de México, para la consolidacion isotropica a =0.000317/2S, y b=0724/2S,;y
para el caso de la consolidacion anisotropica a = 0.00031 /28, y b=1195/2S,

Esta informaciéon nos puede servir para evaluar las deformaciones permanentes inducidas por un
sismo en una cimentacion, para lo cual se deben conocer los esfuerzos en el suelo impuestos por la
cimentacion ( esfuerzos sostenidos ) y los esfuerzos-dindmicos obtemdos de un analisis sismico,
ademas se requiere calcular la resistencia S, del suelo; con estos datos y con la ecuaciéon anterior se
pueden calcular las deformaciones permanentes en una cimentacion después de un evento sismico.

e) Presidn de poro dindmica.

Al someter una muestra de arcilla a carga dinamica ( en condiciones de volumen constante ) se
generan distorsiones elésticas en la estructura del suelo que causan presiones de poro transitonas, que
desde el punto de vista del disefio de obras civiles carecen de importancia.

Cuando el esfuerzo ciclico ( més el sostenido ) excede un valor critico, también se originan
distorsiones que generan presiones de poro permanentes, las cuales se acumulan con la aplicacion
continua de los esfuerzos ciclicos.

Las presiones de poro permanentes dependen del indice plastico y de Ia magnitud de las
deformaciones angulares de la arcilla; a menor indice de plasticidad se acumula una mayor presién
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de poro para el mismo esfuerzo total ( esfuerzo ciclico mas esfuerzo sostemido ), y a mayores
distorsiones inducidas, sera mayor la presion de poro.

Para las arcillas plasticas de la Ciudad de México ( IP>250 % ) la presién de poro acumulada varia
con el esfuerzo total y con el tipo de consolidacién, tal como se muestra en la figura VII-26 , en
donde las muestras de suelo se sometieron a 50 ciclos de carga.

1.5

I

Esfuerzo normalizado.
(Ocy+0a)/25a

Tipo de consolidacién.  p'o

o i (kg/om” )
- - * Isorépica 1.5
' +  Anisctrépics 1.3
- 0.5
N = 50 cidlos
o | | | ) R
0 0.1 02 03 0.4 0.5

Presion de poro, Ud/p’s

Figura VII-26 Presion de poro dindmica.

En esta grafica se puede apreciar que las muestras consolidadas isotropicamente acumulan mas
presion de pore durante Ia aplicacion de los esfuerzos ciclicos, y que las presiones de poro méximas
son moderadas atn para valores de esfuerzo desviador total tan altos como dos veces la resistencia
estatica no drenada.

Los resultados indican que la forma de las curvas wa/po” vs (O, + 04 )/2s.  son del tipo
hiperbolico; sin embargo dado el eéscaso volumen de resultados disponibles, resulta aventurado
proponer parametros generales que permitan la estimacion de la presion de poro dinamica a partir del
conocimiento de esfuerzos totales actuantes en problemas geotécnicos especificos.

Repercusiones del comportamiento dinamico de la arcilla del Valle de México en la Ingenieria de
Cimentaciones.

El tipo de suelo y su comportamiento es fundamental para el adecuado disefio de las cimentaciones,

por tal motivo es indispensable conocer las propiedades esfuerzo-deformacién-resistencia tanto en
condiciones estaticas como dinimicas, para poder evaluar las diversas alternativas de cimentaciones y
seleccionar la mas adecuada.
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La importancia de los efectos locales en las caracteristicas de los movimientos del suelo se
demostraron ampliamente durante los sitsmos de 1985 en la Ciudad de México. Los espectros de
aceleraciéon de los movimientos registrados en diversas partes de la ciudad se ilustran en la
figura VII-27 , y reflejan el promedio de las dos componentes ortogonales registradas en cada sitio.

> E
5
§ qe ]
] E:|
N :
a
‘C 04
9
§-aa — — 86 — —
Oo.l i 70 L k] LIRLI‘ ] !.:-‘: LA Bkl
Frecuencia, en He w 100 *0a
Velocidod de corte,en m/is

Figura VII-27 Efecto de las condiciones locales. ( modificado de Romo, 1988 }

También se pueden observar las velocidades de onda de corte, los cuales muestran las diferencias de
rigidez y espesor de los estratos arcillosos.

Los depésitos de arcilla ( CAO, SCT y CAF ) amplificaron notablemente los movimientos en terreno
firme ( CU y CV ) y modificaron apreciablemente el contenido de frecuencias de las ondas que
arribaron al valle de México.

Otra parte de interés dentro de este estudio fue que el conocimiento del comportamiento dindmico de
la arcilla del valle de México, que sirvié para reproducir los movimientos del terreno en diferentes
partes de la ciudad causados por los sismos de 1985; también con el establecimiento de la
deformacién umbral se corrobora que la arcilla ( con IP>200 ) en el campo libre respondié como un
matenial casi elastico, tal y como lo establecieron Romo y Jaime ( 1986 ), y Romo y Seed ( 1986 )

En general las arcillas amplificaron los movimientos del terreno firme, pero conviene sefialar que la
importancia de tal amplificacion depende de las caracteristicas de esta.

Estudios analiticos recientes ( Romo, Magafia y Barcena, 1990 ) muestran que la respuesta no lneal
de un depésito arcilloso depende significativamente de las propiedades G/Ginix -y y A-y delas
arclllas que componen el deposnto

Para el caso de un mismo sismo, pero con51derando dos depbsitos de arcilla con dlferentes indices de
plasticidad, se puede afirmar que las amplitudes espectrales son mayores para el caso de la arcilla con
mayor indice pléstico, tal como se muestra-en la figura VII-28 ; por lo tanto al disminuir la plasticidad
de la arcilla decrece la intensidad de los movimientos sismicos del terreno.

De lo anterior se puede concluir que los coeficientes sismicos resultan ser funcion del IP de la
arcilla, por lo cual en su definicion deberia estar considerada la plasticidad de las arcillas.

ey
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Fi igura ViI-28 Ejécto del IP en la respuesta de deposilos arctllosos

Capacidad de carga.
La capacidad que tiene un suelo para soportar las cargas impuestas por una cimentacion depende de
su fesistencia a la fatla.

La resistencia estatica Gltima de un suelo arcilloso totalmente saturado puede disminuir después de
haberlo sometido a carga ciclica, st se generan presiones de poro dinamicas.

Para el adecuado analisis de la resistencia del suelo es necesatio evalua: su capacidad de carga para
las tres altematlvas sngmentes

I Para la condicién estatica antes de la aplicacion de cargas dinamicas. La evaluacién de la
capacidad de carga del suelo se puede hacer con los métodos convencionales.

II  Para las condiciones de carga dinamicas. En este caso se deben incluir las fuerzas de inercia de la
masa de suelo potencialmente deslizante, y utilizar la resistencia dinamica de la arcilla, estos dos
factores tienen efectos contrarios ya que mientras las fuerzas de inercia disminuyen el factor de
seguridad estatico, la resistencia dindmica lo incrementa, el resultado final dependera de la magnitud
de las fuerzas de inercia; para la Ciudad de México estos efectos se cancelan, y si ta cimentacién es
estable para la condicidn estatica, también lo sera para la condicion dinamica, a menos que las fuerzas
por sismo mas las sostenidas excedan al doble de la resistencta estatica no drenada, esto puede ocurrir
durante un sismo severo en cimentaciones con factores de seguridad inferiores a 2

III Para la condicion estatica después de un sismo. Se puede analizar con los métodos tradicionales
estaticos, sin’ embargo. debe considerarse la posibilidad de que la resistencia estatica no drenada
disminuya con las acciones sismicas, st se llegan a generar presiones de poro dinamicas.

Si se conoce el valor de la presion de poro dinamica ug y suponemos que la trayectonia de esfuerzos
efectiva ( en la etapa de falla ) solo se desplaza hacia el origen el valor de u4, entonces la resistencia
estatica después de aplicar la carga ciclica, Sys se puede calcular con la siguiente expresion :

Sur=8y—[(Mug)/2]
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En esta ecuacion se hace la hipétesis de que la envolvente de falla es la misma antes y después de la
aplicacién de la carga dinamica, lo cual se puede considerar aceptable sélo para valores de
moderados, ya que para valores significativos de uy se induce en el suelo un efecto de
preconsolidacion que modificara de manera importante la envolvente de falla en el intervalo de
esfuerzos confinantes bajos.

Hundimi

Los resultados mostrados en la figura VII-25 muestran que la deformacién permanente causada por
carga dinamica depende primordialmente del esfuerzo total aplicado.

Con base en esto se puede concluir que cuando en una cimentacion se presenten esfuerzos cortantes

totales ( estaticos mas sismicos ) menores que 2 6 3 veces la resistencia estatica no drenada de la

arcilla, las deformaciones permanentes en la cimentacién causadas por el sismo seran despreciables,
..— —_pero si.se excede el valor del esfuerzo umbral, los asentamientos por sismo pueden ser importantes.

Se puede seguir con un razonamiento sencillo para el disefio de las cimentaciones en el valle de
Meéxico, esto es, que al disefiar una cimentacion, se le debe dar una dimension de tal manera que el
factor de seguridad contra ia falla sea tal que limite a valores pequefios las deformaciones elasticas y
por consolidacion para las condiciones estaticas, lo cual ayudara a que los hundimientos durante
§1SMOs severos sean tolerables por la estructura.

En arcillas tan cbmpresibles como ia de la Ciudad de México, el problema de limitar los
asentamientos a valores tolerables es mas relevante que la capacidad de carga.

Para hmitar las deformaciones elasticas y a largo plazo, la experiencia indica que las presiones de
contacto deben mantenerse inferiores al esfuerzo de preconsolidacion. Con este requisito las
cimentaciones tipicas de la Ciudad de México obtienen factores de seguridad superiores a 2.5

De los comentarios anteriores y de acuerdo con observaciones hechas a raiz de los sismos de 1985,
parece razonable esperar que si los asentamientos a largo plazo se limitan a valores tolerables por la
estructura, y s1 el factor de segunidad a la falla resulta superior a 2.5 , los asentamientos en
cimentaciones que puedan causar sismos como el de el 19 de Septiembre de 1985 seran despreciables.

Espectros de piso.

El disefio sismico de las estructuras usualmente se basa en resultados de analisis modales en los que
la excitacion se especifica en términos de un espectro de aceleraciones. En los sitos en donde existen
reglamentos de construccion por lo generalmente se incluyen los espectros que deben utilizarse para
los disefios sismo resistentes de estructuras; estos espectros corresponden a las condiciones de campo
libre y en algunos reglamentos se pueden modificar si se incluye el efecto potencial de la estructura
sobre los movimientos de campo libre o mas especificamente la interaccién dindmica suelo-
estructura.

Los espectros calculados en las bases de las estructuras se denominan espectros de piso, y dado que
incluyen los efectos de interaccién, son representativos de los movimientos sismicos a los que
estarian sometidas las estructuras.
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Resultados tedricos ( Romo 1987, Romo 1989 ) muestran que dependiendo del tipo y rigidez de la
cimentacion, asi como de las presiones de contacto, las amplitudes del espectro de campo libre
pueden reducirse apreciablemente por efecto de la interaccion dinamica suelo-estructura.

Mediciones recientes de los movimientos sismicos bajo un edificio y el campo libre cercano de la
Ciudad de México, demuestran que- efectivamente la intensidad de los movimientos en la base del
edificio son menores que los correspondientes de campo libre.

Debido a que las caracteristicas de la respuesta del sistema suelo estructura dependen también del
comportamiento dinamico del suelo de la cimentacién y de los movimientos de campo libre dentro
del perimetro de la cimentacion, es importante que estos parametros se determinen adecuadamente.

El uso mapropiado de las curvas G/Guux — 7 en la determinacion de los movimientos de campo libre
puede conducir a resultados muy diferentes que se reflejen en el calculo de los espectros de piso, y ya
que los momentos de volteo y los cortantes basales se determinan a partir de los espectros de piso,
cualquier variacién en estos repercute en las solicitaciones que deben incluirse para el disefio de la
cimentacion y de la estructura por sismo, por tal motivo, se debe tener mucho cuidado al usar los
resultados de otros estudios experimentales ya que si la aceptacion se hace con la nica base de que
ambos suelos son arcillas plasticas, se pueden cometer graves errores.

Comportamiento de las estructuras de la Ciudad de México durante los sismos de 1985.

Los sismos ocurridos en México el 19 y 21 de Septiembre de 1985 ( de magnitud 8.1 y 7.6 en la
escala de Richter respectivamente ) constituyeron una oportunidad dramatica pero unica para
observar el comportamiento de las cimentaciones en condiciones extremas, y fue posible evaluar la
vuinerabilidad de los diferentes sistemas de cimentaciones de la Ciudad de México, por lo cual es
muy importante que se tomen en cuenta las lecciones aprendidas ocasionadas por estos sucesos.

- \ cial

Se reportaron pocos casos de comportamiento inadecuado de cimentaciones de construcciones
ligeras sobre zapatas. Los dafios ocurndos pudieron asociarse a defectos constructivos, a la existencia
de materiales sueltos al nivel de desplante o a la interaccion con edificios vecinos més pesados que
generalmente tenian otro tipo de cimentacion.

Varias construcciones cimentadas sobre losas presentaron grandes asentamientos diferenciales que
condujeron al desplome de los edificios, y en algunos casos a la falla por cortante del suelo. Este
comportamiento inadecuado pudo relacionarse con problemas previos en condiciones estaticas
atributbles a una presidn de contacto alta al nivel de desplante, a excentricidades de carga,
heterogeneidades del subsuelo, y en algunos casos a obras de excavacion con bombeo realizado a
poca distancia. .

im i nsadas.

Son comunes en ia Ciudad de México las construcciones cimentadas sobre cajones desplantados a
varios metros de profundidad, en las que el peso del suelo excavado compensa parcial o totalmente el
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peso del edificio, con lo cual se reduce o anula la magnitud de los incrementos de esfuerzo inducidos

en el suelo.

Se observaron asentamientos importantes en varias cimentaciones de este tipo, las cuales presentaban
grandes dimensiones en planta y una compensacién parcial; este tipo de problemas generalmente se
presentd en edificios con una historia previa de asentamientos excesivos en condiciones estaticas,
debidos a sobrecargas locales o generales excesivas.

En 'vanas construcctones la infiltracion de agua en el cajon habia reducido en forma importante la

eficiencia de la compensacién.

Los sismos demostraron que la compensacion generalmente no es adecuada para estructuras esbeltas,
especialmente si estas tienen excentricidades de cargas, ya que varias estructuras de este tipo que ya
presentaban un desplome permanente, durante el sismo respondieron con asentamientos diferenciales

bruscos.

— e et

= —— e

Los’ altos momentos de volteo a los que se sometieron las

cimentaciones durante estos eventos

ocasionaron esfuerzos ciclicos criticos que generaron deformaciones permanentes en el suelo.
. iones sobre pil ta

En el caso de edificios pesados cimentados sobre pilotes apoyados en un estrato resistente profundo,
el comportamiento sismico fue generalmente satisfactorio; sin embargo, el sismo provocd
asentamientos del suelo en ia periferia de la construccion que se atribuyen a la disipacion de la
friccion negativa por movimientos relativos entre la estructura y el suelo. También se reportaron
algunos casos de posible penetracion de ia capa dura y de daflos estructurales en pilotes de la periferia
de la construccion por efectos de los momentos de volteo.

Cimentaciones sobre pilotes.de frigcion.

La solucion mas controverhda entre las disporubles para la cimentacton de edificaciones es
posibiemente la de los pilotes de friccion, en los que se distinguen dos tipos de disefio.

Disefio de pilotes de friccion en términos de capacidad de carga. Con poca frecuencia se utilizan
los pilotes de friccion como un sistema de cimentacion principal en la zona lacustre del Valle de
Meéxico; el namero y las dimensiones de los pilotes se escogen de tal forma que estos sean por st
solos capaces de soportar la carga de la construccion en condiciones estaticas y las cargas por sismo.

Ademis se débe tomar en cuenta durante el disefio de los pilotes, que el hundimiento regional de la
Ciudad de México ocasiona una friccion negativa que induce compresiones adicionales en estos.

Disefio de pilotes de friccion en términos de deformacion. Los pilotes de friccion se usan
frecuentemente como complemento de un sistema de losa corrida o cajon de cimentacion con el fin de

reducir los asentamrentos.

La capacidad de carga de los pilotes es inferior al peso de la construccién, por lo cual una parte de
este peso se transmite al suelo a través de la losa; debido a que los pilotes de friccidn en este caso
trabajan al limite de su capacidad estan sometidos exclusivamente a friccion positiva.
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Este sistema de cimentacién es econémico, evita los problemas de la friccion negativa y emersion, y
ademas permite aprovechar el efecto de compensacion; sin embargo es muy sensible a errores de
estimacion de cargas, a las variaciones de estas durante la vida util de la construccién ( pérdida de
subpresion por inundacioén, cambio de uso del edificio, etc. ), v a las excentricidades de las mismas.

Debido a que los pilotes trabajan al limite de su capacidad, cualquier incremento en las cargas con
respecto a las de disefio debe ser absorbido por el suelo en contacto con la losa, con las
deformaciones y problemas de estabilidad consecuentes; ademas los pilotes que trabajan al limite son
particularmente susceptibles de presentar degradacion de la adherencia pilote-suelo bajo cargas
ciclicas.

Debido a-estos problemas, este tipo de cimentaciones fueron las mas afectadas durante los sismos de
1985, ya que se sabe que el 13.5% de los edificios de 9 a 12 pisos la mayoria cimentados sobre
pilotes de friccion sufrieron dafios severos en la zona central de la Ciudad de México.

Se observaron dos tipos de comportamiento inadecuado, el primero fue el asentamiento de edificios
pesados con grandes dimensiones en planta, y el segundo problema se presentd en edificios esbeltos o
~ con cargas excéntricas en donde se observo un desplome permanente, incluyendo un caso de colapso
tofal por volcamiento.

e ¢ o ol

Entre los sistemas especiales de cimentaciones usados en la Ciudad de México, el mas comin es
probablemente el de los “ pilotes de control ”; estos pilotes estan equipados con un dispositivo que
permite regular la carga tomada por cada pilote y los movimientos de la construccidén respecto al
terreno circundante. En varios casos estos sistemas fueron seriamente dafiados o fallaron, en general
esto se atribuye a la falta de mantenimiento.

Los problemas que presentaron otros tipos de cimentaciones especiales como los pilotes entrelazados
fueron semejantes a los ya discutidos para los pilotes de friccion.

Se sabe que durante los sismos de Septiembre de 1985, la mayor parte de las cimentaciones que
sufrieron dafios importantes ya presentaban problemas en condiciones estaticas.

Andlisis y diserio sismico de cimentaciones en el Valle de México.

El adecuado disefio las cimentaciones en condiciones estaticas y dinamicas es un factor indispensable
para garantizar el buen funcionamiento estructural de la construccién, asi como el adecuado
comportamiento del suelo dentro de tos limites de seguridad y servicio.

El proceso de diseiio de cualquer cimentacidn comienza con la definicion cuidadosa de las
caracteristicas geométricas del proyecto, las cargas previsibles y del entorno en donde se construira,
posteriormente se debe investigar adecuadamente las caracteristicas y propiedades mecanicas del
subsuelo; a partir de los resultados obtenidos es posible elegir el tipo de cimentacién mas adecuado
para el proyecto y llegar a un dimensionamiento preliminar. En la cimentacion propuesta se debe
gvaluar su comportamiento con las solicitaciones estaticas y dinamicas a las que pueda estar
sometida, con el fin de venficar la validez de la solucion considerada; st el disefio propuesto es
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satisfactorio, debe someterse a la verificacién prevista por el reglamento de construcciones, de tal
forma que cumpia con las condiciones de seguridad y servicio que este fija.

A raiz de los sismos de 1985, el Reglamento de Construcciones para el DF. y sus respectivas
Normas Técnicas Complementanas sufrieron algunos cambios.

El reglamento vigente a partir de 1987 en sus Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccion de Cimentaciones fija lo siguiente :

Al ) Estados limite de falla  Para cimentaciones someras { zapatas y losas )} y cimentaciones
compensadas desplantadas en suelos sensiblemente homogéneos, se verificari el cumplimiento de las
desigualdades siguientes para las distintas combinaciones posibles de acciones verticales.

Para cimentaciones desplantadas en suelos cohesivos :

T IQRJASCNFr+p T T T e e e

Para cimentaciones desplantadas en suelos friccionantes :
ZQF./A < [f(Ng-1)+yBN,/2]Fe+p,

donde :
ZQF. Suma de acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacion considerada, afectada por
~ surespectivo factor de carga. -
. A Area de cimiento, m’
p.  Presion vertical a la profundidad de desplante por peso propio de! suelo, t/m*
v Presion vertical efectiva a la misma profundidad, t/m?
vy  Peso volumétrico del suelo, t/m’
C.  Cohesion aparente, t/m* , determinada en ensaye triaxial UU
B Ancho de la cimentacion, m |
N.  Coeficiente de capacidad de cargadadopor: N.=5.14(1+025D¢/B+0.25B/L)
para D¢/B<2 y B/L <1, donde Ds es la profundidad de desplante en m ; s1 D¢/B y
B/L no cumplan lo anterior, se consideraran jgualesa 2 y 1 respectivamente.
N; Coeficiente de capacidad de carga dadopor: Ny=exp{ntand] tan® (45°+¢/2)

El coeficiente N, se debe multiplicar por 1+(B/L )tan¢ para cimientos rectangulares
y por 1+tan¢ para cimientos circulares o cuadrados.

- Ny Coeficiente de capacidad de cargadadopor: N,=2( Ny+1)tan¢
El coeficiente N, se debe multiplicar por 1-0.4 (B/L) para cimientos rectangulares
y por 0.6 para cimientos circulares o cuadrados.

Fr - Factor de resistencia especificado en las normas.
El parametro ¢ ‘estd dado por la expresion ¢ = ang tan (« tan ¢* } donde ¢* es el angulo con la

horizontal de la envolvente de los circulos de Mohr a la falla en la prueba de resistencia que se
considere mas representativa del comportamiento del suelo en las condiciones de trabajo.

aplermmmen sty bfepe > s
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Para suelos arenosos con compacidad relativa menor de 70% , el coeficiente o es igual a 0.67 ; en
cualquier otro caso es iguat a 1.

En el caso de combinaciones de carga ( en particular que incluyen solicitaciones sismicas ) que den
lugar a resultantes excéntricas actuando a una distancia “ e ” del eje longitudinal del cimiento, el
ancho efectivo del cimiento debera considerarse igual a : B’ = B — 2e ; un criterio analogo se
aphicara en la direccién longitudinal del cimiento para tomar en cuenta la excentricidad respectiva.

En las cimentaciones compensadas se verificard ademas que no pueda ocurrir flotacion de la
cimentacién durante ni después de la construccion, para esto se adoptara una posicidon conservadora
del nive! freatico.

A2 ) Estados limite de servicio. Para cimentaciones someras { zapatas y losas ) y cimentaciones
compensadas.

Los asentamientos instantaneos de- las cimentaciones bajo condiciones estaticas se calcularan en
primera aproximacton usando los resultados de la teoria de la elasticidad con la previa estimacion de
los parametros elésticos del terreno, a partir de la experiencia local o de pruebas directas o indirectas.

Los asentamientos diferidos se calcularan por medio de la relacion :
AH=%[Ae/(1+e,)]Az

donde:
AH  Asentamiento de un estrato de espesor H.
€ Relacion de vacios inicial.

Ae  Varacion de la relacion de vacios bajo incremente de esfuerzo vertical Ap inducido a la
profundidad z por la carga superficial. Esta variacion se estimard a partir de una prueba de
consolidacién unidimencional realizada con material representativo del existente a esa profimdidad.

Az  Espesores de estratos elementales en los cuales los esfuerzos pueden considerarse uniformes.

Los incrementos de presion vertical Ap inducidos por la carga superficial se calcularan con la teoria
de la elasticidad a partir de las presiones transmitidas por la subestructura al suelo; estas presiones se
estimaran considerando hipétesis extremas de reparticion de cargas o a partir de un andlisis de la
interaccion estatica suelo estructura.

Las normas de cimentaciones permiten una expansion méaxima de 30 ¢m , y un asentamiento maximo
de 15 cm cuando hay colindancias y de 30 cm cuando no las hay, ademas se debe tratar de
minimizar al maximo los hundimientos diferenciales considerando los limites que estable el
reglamento.

Las deformaciones permanentes que pueden presentarse bajo la accién de cargas accidentales
ciclicas se podran estimar a partir de los resultados de pruebas de laboratorio representativos del
fenomeno.
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B.1 ) Estados limite de falla. Para cimentaciones con pilotes de friccién.

Para comprobar la estabilidad de las cimentaciones con pilotes de friccion, el reglamento pide
verificar, para la cimentacion en su conjunto, para cada uno de los diversos grupos de pilotes y para
cada pilote individual, el cumplimiento de la siguiente desigualdad para las distintas combinaciones
de acciones verticales consideradas :

2QF. <R
donde :

¥ QF. Suma de los incrementos de carga debidos a las acciones verticales a tomar en cuenta en la
combinacion considerada, afectadas por sus correspondientes factores de carga, las acciones incluiran
el peso propio de los pilotes o ptlas y el efecto de la friccion negativa que pudiera desarrollarse en el
fuste del pilote o en su envolvente.

R Capacidad de carga del sistema constituido por pilotes de friccion mas losa o zapatas de

 cimentacion, que se considere igual al mayor de los dos valores” sigulentes: ——— —— ———— — _

a) Capacidad de carga del sistema suelo-zapatas o suelo-losa de cimentacion despremando el efecto
de los pilotes.

b} Capacidad de carga del sistema suelo-pilotes de friccién que se considerara igual a la suma de las
capacidades de carga de punta de los pilotes individuales mas el menor de los siguientes valores:

Suma de las capacidades de adherencia de los pilotes individuales.

Capacidad de adherencia de una pila de geometria igual a la envolvente del comjunto de pilotes.

Suma de las capacidades de adherencia de los diversos subgrupos de pilotes.

La capacidad de carga por adherencia lateral de un pilote de friccion individual bajo esfuerzos de
compresion se calculara como:

Cf= AL f FR_

donde :
Cr  Capacidad por adherencia, t
AL  Area lateral del pilote, m
f  Adherencia lateral media pilote-suelo, t/m?

Fr = 0.7 (1 - S/2) factor de resistencia; S es la relacién entre los méaximos de la solicitacion
sismica y la solicitacion total que actian sobre el pilote,

B.2 ) Estados limite de servicio. Para cimentaciones con pilotes de friccion.

Los asentamientos o emersiones de cimientos con pilotes de friccion bajo cargas estaticas se
estimaran considerando la penetracion de los mismos y las deformaciones del suelo de apoyo bajo las
cargas actuantes en ellos, asi como la friccion negativa y la interaccion con el hundimiento regional,
ademas en el calculo se tomaran en cuenta explicitamente las excentricidades de carga.

Las deformaciones permanentes bajo la combinacidon de cargas que incluyan el efecto del sismo se
podran estimar a partir de los resultados de pruebas de laboratorio representativas del fendmeno y
deben de limitarse a los valores que fija el reglamento; para el calculo de las deformaciones se
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considerara que la carga maxima soportada por los pilotes en condiciones sismicas es la capacidad de
carga por adherencia lateral de estos.

C.1) Estados limite de falla, Para cimentaciones con pilotes de punta y pilas.

El reglamento define a los pilotes de punta como aquellos que transmiten la mayor parte de su carga
a un estrato resistente por medio de su punta, y pilas a aquellos elementos que generalmente tienen
mas de 80 cm de didmetro colocados en una perforacion previa.

El reglamento pide que se cumf)la la desigualdad antes propuesta. LQF; <R ;donde R eslasuma
de las capacidades de carga individuales o de grupos o la global del conjunto de pilotes, 1a que sea
menor.

La capacidad de carga de pilotes de punta o pilas se calculara como sigue:
Para suelos cohesivos. ~ Cp=[C, N¢* FR'+ vl Ap

Para suelos friccionantes. Co=[pvNy*"Fr+tpv] Ay

donde +
Cp Capacfdad por punta, t
Area transversal de la pila o del pilote, en m®
Presion vertical total debida al peso del suelo a la profundidad de desplante de los pilotes, t/m?

Cohesion aparente, en t/ m’, détennjnada en ensaye triaxial UU

A,

Pv

Pv  Presion vertical efectivaala misma profundidad, t/m?

c. : _

N.* Coeficiente de capacidad de carga definido en la tabla siguiente :

Tabla VII-2
Y 0° 5 [ 10°
N* | 7 9 13

¢. Angulo de friccion aparente, en grados.
Ng* Coeficiente de capacidad de carga definido por :

Ng* = Non + Lo (Nouix = Nein ) / [4 B tan(45°+¢/2)] ; si Le/B<41tan (45°+¢/2)

Ng*=Npix o si L/B>4tan (45°+¢/2)

Tabla VII-3
) 20° 25° 30° 35° 40°
Nimix 12.5 26 55 132 350
Niin 7 11.5 20 39 78
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L. Longitud de empotramiento del pilote o pila en el estrato resistente, m
B Ancho o diametro de los pilotes, m

¢  Angulo de friccién intemna, en grados { ¢ =ang tan (c tan$* } }

Fr Factor de resistencia igual a 0.35

En el caso de pilotes o pilas de mas de 0.5 m de diametro, la capacidad asi calculada deber4
corregirse para tomar en cuenta el efecto de escala en la forma siguiente :

Para suelos friccionantes, se multiplicara la capacidad calculada por el factor :
Fre=[(B+0.5)/2B1"

donde : _
"~ B~ Esel'diametio dela-base-det-pilote o pila en-metros-(>0.5m}) — —

n  Es un exponente que vale 1 para suelo suelto, 2 para suelo medianamente denso y 3 ba:a
suelo denso.

Para suelos cohesivos firmes fisurados, se multiplicarda por el mismo factor de los suelos
friccionantes pero considerando n = 1 ; para pilas coladas en suelos cohesivos del mismo tipo se
multiplicara por :

Fre=(B+1)/(2B+1)
Por otro lado, la contribucion del suelo bajo la losa de. la subestructura.y de la subpresién a la
capacidad de carga de un sistema de cimentacion a base de pilotes de punta debera despreciarse en
todos los casos.

Ademas de la capacidad de carga vertical, el reglamento pide que se revise la cap'acidad del suelo
para resistir los esfuerzos inducidos por los pilotes sometidos a fuerzas honzontales, asi como la
capacidad de los pilotes para transmitir dichas solicitaciones honizontales.

C.2) Estados limite de servicio. Para cimentaciones con pilotes de punta y pilas.

Los asentamientos de este tipo de ctmentacion se calcularan tomando en cuenta la deformacion
propia de los pilotes bajo las diferentes acciones a las que se encuentren sometidos, incluyendo la
friccion negativa, y la de los estratos localizados abajo del nivel de apoyo de las puntas.

Al calcular la emersion debida al hundimiento regional se tomara en cuenta la consolidacion
previsible del estrato localizado entre la punta y la cabeza de los pilotes durante la wida de la
estructura.
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Procedimientos constructivos de excavaciones
en la arcilla del Valle de México.

s Introduccion
o Abatimiento del nivel fredtico.
o Métodos y equipos empleados en las excavaciones en la arcilla del Valle de México.

o Procedimientos constructivos de excavaciones para pilas y pilotes en la arcilla del Valle de
Meéxico.

o Comentarios finales.
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Capitulo VII Procedimientos constructives de excavaciones en la arcilla del Valle de
México.

Introduccion

El Reglamento de Construcciones para ¢l Distrito Federal en sus Normas Técnicas Complementarias
para el Disefio y Construccion de Cimentaciones sefiala algunos aspectos que se deben cumplir en las
excavaciones. -

Se menciona que cuando las separaciones con las colindancias lo permitan, las excavaciones se
delimitaran con taludes perimetrales, pero si por el contrario existen restricciones de espacio y no son
aceptables los taludes verticales debido a las caracteristicas del subsuelo, se debe recurrir a un sistema
a base de ademes, tablaestacas, o muros colados en el lugar apuntalados o retenidos con anclas; en
todos los casos se debe llevar un adecuado control del nivel del agua fredtica y una secuencia de
excavacion que minimice los movimientos del terreno.

En el disefio de la excavacién se debe vigilar que se cumplan durante la construccién los estados
limites de falla y los estados limite de servicio.

Estados limute de falla.

Los estados limites de falla que debe cumplir cualquier excavacién son: evitar el colapso de los
taludes o paredes libres 0 ademadas de la excavacion, la falla de los cimientos de las construcciones
colindantes y la falla de fondo de 1a excavacion por corte o por subpresion en estratos subyacentes.

En la verficacidn de la segundad de los estados limite de falla se debe utilizar un factor de
resistencia de 0.6 , pero cuando la falla de los taludes, ademes o fondo de ia excavacion no impliquen
dafios a los servicios publicos, instalaciones o a las construcciones adyacentes, el factor de resistencia
puede aumentar a 0.7 ; ademas la sobrecarga minima a considerar en la via piblica y zonas proximas
a la excavacion sera de 1.5 t/m? con un factor de carga unitario.

a) Taludes

En la seguridad y estabilidad de los taludes se considerara la influencia de la presién del agua en el
subsuelo asi como la profundidad de excavacion, la inclinacion de los taludes, el riesgo de
agrietamiento proximo a la corona, la presencia de gnetas u otras discontinuidades, y los posible
mecanismos de extrusion en estratos blandos confinados verticalmente por capas mas resistentes.

Para el analisis de la estabilidad de los taludes se usarda un método de equilibrio limite considerando
las posibles superficies de falla.

b) Falla por subpresion en estratos permeables.

Para el caso de suelos friccionantes, la estabilidad del fondo de la excavacion por flujo de agua se
puede lograr extrayendo ¢l agua del subsuelo por medio de bombeo con el fin de llevar el nivel del
agua freatica por debajo del fondo de la excavacion.
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Cuando se realiza una excavacion en un suelo impermeable que a su vez descansa sobre un estrato
permeable, se debe considerar que la presion del agua en el estrato permeable podria levantar el fondo
de la excavacion atin con el bombeo superficial.

Para evitar que esto suceda el espesor mimimo de! estrato impermeable h debe cumplir con la
sigwiente ecuacion :

h>(yw/Ym Y hw
donde :
h - Es el espesor de la capa impermeable.

hw Es la altura piezométrica en el lecho inferior de la capa impermeable.
yw - Es el peso volumétrico del agua

Tm ] Es el peso volumétrico entre el fondo de la excavacion y el estrato permeable

Cuando el espesor del estrato 1mpermeable no sea suﬁcnente para asegurar la establh:daz del fondo de
la excavacion, se debe reducir la carga hidraulica del estratd permeable por medio de pozos de alivio.

c) Estabilidad de excavaciones ademadas.

Cuando se utilicen para soportar las paredes de la excavacion elementos estructurales como
tablaestacas o muros colados en el lugar, estos se deben disefiar adecuadamente para evitar que fallen.

La revision de la estabilidad general de la excavacion se realizard por medioc de un a.nahs:s limite,
mientras que la posible falla de fondo por cortante en arcillas blandas a firmes se analizara
verificando que :

pvtEqF.<Cy N, Fx
donde : ) .
pv Eslapresion vertlcal tota] actnante en el suelo a la profundidad de excavacién, t/m?

% qF. Sobrecargas superficiales afectadas por sus respectivos factores de carga, t/m’

C. Esla cohesnon aparente del material deba_]o del fondo de la excavacion en condiciones no
drenadas, t/m?

N. Coeficiente de capacidad decarga N.=5.14(1+025D¢/B+025B/L)

Fx  Factor de resistencia igual 0.5 ; si la falla no afecta a servictos publicos, instalaciones o
construcciones adyacentes el factor de resistencia sera de 0.7

Por otro lado, los empujes a los que estaran sometidos los puntales se deben calcular con la
envolvente de la distribucion de presiones determinadas a partir de la experiencia local. En arcillas, la
distribucién de presiones se definira en funcion det tipo de arcilla, de su grado de fisuramiento y de su
reduccidn de resistencia con el tiempo.

Cuando el nivel fredtico se localice a poca profundidad, los empujes considerados sobre los troqueles
seran por lo menos iguales a los producidos por el agua.
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Para e} disefio de troqueles ademas se debera tomar en cuenta el efecto de las sobrecargas debidas al
trafico en la via piblica, el equipo de construccion, las estructuras adyacentes y cualquier otra carga
que deban soportar las paredes de la excavacién durante el periodo de la construccion, considerando
un factor de carga de 1.1

d) Estabilidad de las estructuras vecinas.

Cuando se considere necesario, las estructuras adyacentes a la excavacion deberan reforzarse o
recimentarse; el soporte requerido dependera del tipo de suelo y de la magnitud y localizacién de las
cargas con respecto a la excavacion.

E imi 1CIQ.

Los movimientos verticales y horizontales en el area de la excavacién y en sus alrededores deben
limitarse a valores suficientemente pequefios de tal manera que no causen daftos a las construcciones
e instalaciones adyacentes ni a los servicios piiblicos; ademas la recuperacion por recarga no debera
ocasionar movimientos totales o diferenciales intolerables en el edificio que se esta construyendo.

Todos los movimientos del terreno calculados deben cumplir con los limites maximos que fija el
reglamento, esto es, las normas de cimentaciones permiten una expansion maxima de 30 cm , y un
asentamiento méximo de 15 cm cuando hay colindancias y de 30 cm cuando no las hay.

a) Expansiones instantaneas v diferidas por descarga.

Para estimar los movimientos verticales inmediatos por descarga en el area de la excavacion y en los
alrededores, se debe utilizar la teoria de la elasticidad, mientras que los movimientos diferidos se
estimaran con laecuacion AH=Z[Ae/(1+e, )] Az  apartir de los decrementos de esfuerzo
vertical calculados mediante la teoria de la elasticidad.

En el caso de las excavaciones ademadas se debe tratar de reducir la magnitud de los movimientos
instantaneos Teduciendo la altura-no soportada entre troqueles o efectuando la excavacién en zanjas
de ancho reducido.

b) Asentamiento del terreno natural adyacente a las excavaciones.

En el caso de cortes ademados en arcillas blandas a firmes, se debe tomar en cuenta que los
asentamientos superficiales asociados a las excavaciones dependen del grado de cedencia lateral que
permiten los elementos de soporte; por este motivo deberan medirse periodicamente los movimientos
verticales y horizontales durante la construccion con el objeto de tomar oportunamente las medidas de
seguridad que sean necesarias.

Métodos para abatir los niveles piezométricos en la arcilla.

Durante el procedimiento constructivo. de las excavaciones necesarias para la cimentacion de las
obras de ingemeria, en ocasiones se requiera el abatir el nivel freatico; el método para abatirlo por
debajo del fondo de la excavacion depende del tipo de suelo.

En el caso de que el matenal excavado sea una arena limpia y permeable, la presencia del agua
dificulta extraordinariamente o imposibilita el progreso de fa excavacidn bajo el nivel freatico, ya que
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al tratar de excavar las fuerzas de filtracion que se origina en las paredes de la excavacién arrastran
particulas de arena, de tal forma que al tratar de profundizar la excavacion bajo el nivel freatico solo
se logra ensancharla sin un avance constderable en direccion vertical, ademas de estos problemas, a
presencia de agua en la excavacion dificulta y encarece las obras de construccion que han de
realizarse.

Si el matenal es una arcilla compresible y poco permeable, la excavacion produce cambios en las
propiedades de la arcilla, disminuyendo su resistencia y generando expansiones, lo cual puede
producir inestabilidad en los taludes. En este caso el problema no es bajar el mvel freatico, ya que
este baja por si solo simultineamente con el fondo de la excavacion, s no el controlar el flujo de agua
hacia la excavacion, que a pesar de que este es limitado puede causar problemas durante la
construccion de la obra que este proyectada.

Un problema que puede presentarse en una excavacion en arcilla en la que el fondo de esta queda
proximo a un manto acuifero arenoso, es que la presion hidrostatica del agua en el estrato de arena
—puede ser-mayor que-la- pres:onudeblcla al.peso.de la capa de arcilla que se encuentra arriba de este,
con lo cual el fondo de la excavacion fallaria ocasionando grande problemas; este tipo de problemas”
pueden solucionarse controlando la presion del agua freatica en el manto de arena, por medio del
abatimiento de los niveles piezométricos.

Los métodos para abatir los niveles piezomeétricos en los suelos finos se describen a continuacion ;

Pozos punta de captacion y pozos profundos,

Los pozos punta de captacion son esencialmente tubos perforados o tubos de malla de acero
inoxidable o de latobnde 5 a 7.5 cm de diametroy de 0.3 & 1 m de longitud que tienen en la parte
nferior una cabeza especial para poder hincarlos en el terreno; estos tubos se conectan a la parte
infenor de un tubo no perforado a ia profundidad deseada.

Un tipo de instalacion de pozos de punta consiste en la colocacion de estos alrededor de la
excavacion proyectada y a una profundidad que garantice el abatimiento del nivel freatico; la
separacién de estos pozos generalmente varia de 1 a 4 m, mientras que sus extremos superiores
estan conectados a una tuberia de descarga de 15 a 30 cm de diametro; a tuberia de descarga esta
conectada a una bomba que extrae y envia el agua a otro tubo conectado a ella.

Este procedimiento es adecuado cuando el nivel del agua que se desea abatir es menor de 5 m, pero
en aquellos casos en los que se desea obtener un desnive] del agua mayor, la instalacion de varias
hileras de estos pozos de captacion a distintos niveles ha dado muy buenos resultados; estas hileras
suelen colocarse en bermas dejadas en el talud de la excavacion a cada 5 m de desnivel. De esta
forma se han logrado abatimientos del nivel freatico de hasta 30 m , sin embargo en estos casos
resulta mas conveniente el uso de pozos profundos con bombas de turbina instaladas en su parte
inferior.

En suelos de baja permeabilidad puede incrementarse la eficiencia de los pozos punta de captacion
colocando en su parte superior un sello de bentonita entre el tubo y el suelo, con lo que se logra un
vacio en el interior del pozo que aumenta el gradiente hidraulico hacia el mismo.
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Nive] fredtico eriginal.

Arena Pozos punta
de captacion|

Nivel frestico™
abatido.

Capa impermeable.

Figura VIII-1 Pozos punta de captacion dispuestos en varias hileras.

Por otro lado, los pozos profundos consisten en perforaciones cilindricas en el suelo con diametros
que varian de 15 a 50 cm , y con profundidades de hasta 30 m segin el gasto que se requiera
eliminar para bajar el nivel del agua freatico, y generalmente se utilizan bombas tipo turbina o
venturi. El empleo de pozos profundos en ocasiones se combina con pozos punta de captacion; los
pozos profundos se utilizan cuando la excavacion que se desea realizar se localiza muy abajo del
nivel freatico y los suelos son muy permeables ( arenas y gravas ).

Para evitar la consolidacion acelerada del suelo es conveniente rehidratarlo mediante pozos de
absorcion en los cuales se inyecta parte del agua extraida; la ventaja del sistema venturi es que lo va
haciendo automaticamente al recircular la misma agua freatica.

El sistema de los pozos profundos tiene la ventaja de poder instalarse fuera de la excavacion de tal
forma que no interfiere con los procedimientos constructivos de esta.

\ Nivel freatico original,
Pozo
profundo,
= Vol
i Pozo’;;:nta -
A de captacién.

Capa impermeable.
Figura VIII-2 Combinacion de pozos profundos y pozos punia de captacion.

Este método permite el abatimiento rapido del nivel freatico, se emplea en suelos de muy baja
permeabilidad tates como limos plasticos y arcillas.

La electrosmosis consiste en aplicar una corriente eléctrica al suelo saturado; para generar el flyjo
eléctrico se aplica una corriente eléctrica positiva a una varilla introducida en el suelo con e! fin de
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cargar positivamente las moléculas de agua, para que sean atraidas por el polo negativo que estara
representado por ia camisa del pozo la cual sera cargada negativamente.

Al quedar cargadas positivamente se incrementan la velocidad del agua producida por la succion de
la bomba, ya que son atraidas a la camisa del pozo debido a que esta tiene una carga negativa,
permitiendo asi su rapida extraccion y un abatimiento acelerado del nivel freatico.

Este procedimiento debido a su alta eficiencia abate rapidamente el nivel freatico, pero si no se
controla adecuadamente genera un abatimiento excesivo de este y una consecuente consolidacion
excestva de los estratos superficiales ocasionando importantes asentamientos en las construcciones
circundantes.

i

T g = — I == — | 4= — Nivelfresticooriginal. — .- —. . _ _____

Nivel fredtico
abatido.

AN

Figura VIII-3 Abatimiento del nivel fredtico en suelos cohesivos por el método de la Electrésmosis.

Métodos y equipos empleados en las excavaciones en la arcilla del Valle de México.

El procedimiento constructivo de la excavacion debera asegurar la estabilidad de los tatudes y del
fondo de la excavacién, asi como limitar los movimientos verticales y horizontales inmediatos y
diferidos por descarga en el area de la excavacién y en las zonas circundantes.

Para limitar las expansiones en el fondo de las excavaciones efectuadas en la arcilla de la Ciudad de
México, el procedimiento constructivo se puede efectuar por etapas, siendo recomendable que se
lleve una secuencia stmétrica También se pueden reducir las expansiones restringiendo la excavacion
a zanjas de pequefias dimensiones en las que se construird y lastrara parte de la cimentacion antes de
excavar en otras areas.

Para reducir la magnitud de las expansiones instantineas también se puede recurrir al hincado de
pilotes de friccion antes de realizar la excavacion; estos pilotes deben ser capaces de absorber los
estuerzos de tension que pueda generar la expansion del terreno.

A continuacion se describen algunos casos reales en los que se utilizaron diferentes equipos y
métodos constructivos en excavaciones efectuadas en la arcilla de la Ciudad de México, asi como la
respuesta del suelo para cada una de las condiciones impuestas.
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El Metro de la Ciudad de México se comenzd a construir a partir de 1967 como una alterativa de
transporte colectivo, ya que en esa época la Ciudad de México tenia serios problemas de transporte
debidos principalmente a la falta de planeacion de las distintas rutas de transporte.

Se recurrid a la tecnologia francesa, ya que desde ese entonces y hasta la fecha es la que cuenta con
los mejores adelantos cientificos y tecnologicos en sistemas para este medio de transporte.

Al inicio de 1a construccion de la linea 1 los especialistas franceses consideraban que era imposible
construir el Metro en algunas zonas como en la zona centro de la Ciudad de México debido
principalmente a las caracteristicas del suelo { arcilla ); sin embargo esta afirmacion no fue ningin
impedimento para que se construyeran algunas lineas del sistema de transporte colectivo en dicha
zona, debido a los problemas a los que se enfrentaron los ingenieros mexicanos y a la forma en la que
los resolvieron, se puede apreciar el nivel que ha alcanzado la ingenieria mexicana.

La construccién del Metro capitalino ha pasado por seis etapas, la Gltima que fue aprobada se
considera terminarla en el 2003 ; con esto se prevé una extension total de 483 km en 15 lineas.

El Metro de la Ciudad de México ha tenido cuatro tipos de construccion que son : gl subterraneo, que
es el mas optimo e ideal y se realiza mediante excavaciones profundas, el superficial, que se realiza
en calles anchas o avenidas, ¢l elevado, para calles de 50 m de ancho, y el tinel, que sdlo se realiza
en terrenos con caracteristicas adecuadas.

El Metro de la Ciudad de México es uno de los mis importantes del mundo y ha sido reconocido
como una de las mejores obras de ingenieria realizadas a mivel mundial;, ademas, sirve como un
eficiente medio de transporte que traslada a miles de pasajeros al dia, y al mismo tiempo es una
solucion para los problemas de contaminacion del medio ambiente.

: - !

Para la construccién subterranea del Metro de la Ciudad de México se requinieron excavaciones de
6 a 8 m de profundidad, pero en algunos puntos particulares como en el cruce con los colectores,
fue necesaria la construccion de un sifon para dar continuidad al colector, para lo cual se realizaron
excavaciones de aproximadamentc 10 m de profundidad.

La estabilidad de las paredes de la excavacion se asegurd por medio de taludes o tablaestacas
metalicas o tablaestacas de concreto coladas en el lugar y apuntaladas.

Al inicio de la construccion de la Linea 1 del metro, se implemento un sistema para detener las
paredes de la excavacion, este sistema consistia en colar muros en el suelo que sirvieran de apoyo a
las paredes de la excavacion, después de construir los muros se comenzd con la excavacion del cajon
la cual quedaba limitada por los muros; de acuerdo al avance de la excavacion en cajon los muros se
iban apuntalando, también se tuvo la necesidad de construir taludes en el frente de la excavacion con
el fin de que el suelo no fallara.

En la mayoria de los casos se realizo la excavacion a partir de la superficie del terreno utilizando
almejas hidrdulicas, y en lo que respecta 4 las filtraciones, estas se controlaron mediante bombeo y
frecuentemente con electrésmosis.
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El desarrollo esquematico del procedimiento constructive de las excavactones en ¢l suelo arcilloso de
la Ciudad de México correspondientes a la Linea 1 del Metro se puede observar en las dos secciones
de control que se presentan a continuacion, se puede ver claramente que en todas las etapas de
excavacion se procura siempre un talud inclinado en el frente de la excavacién.
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Figura VIII-4 Procedimiento constructivo de las excavaciones en la Linea 1 del Metro.

‘El sistema de muros colados en el lugar recibe el nombre de muros Milan y tiene las siguientes
+ ventajas en comparacion con otras estructuras de contencion:

a) Es rigido y las deformaciones de las zonas vecinas son minimas.
b) Esimpermeable.

¢) Tiene alta resistencia a la flexion.

d) Para su apuntalamiento se utiliza un menor namero de puntales.

En la construccion del Metro de la Ciudad de México, el muro Milan ha sido un elemento de
extraordinaria utilidad, desde el inicio de la obra en 1967, se adapto la tecnologia al subsuelo arcilloso
de la Ciudad empleandolo como un muro-tablaestaca temporal para facilitar la excavacion del cajon,
pero en los primeros afios se demostré su confiabilidad como parte del cajon estructural definitivo
mediante un extenso tramo de prueba.

A continuacion se muestra la seccion transversal de la estructura en tinel de Medellin
-correspondiente -a la linea 1 del Metro; para realizar esta estructura se requirid una excavacién en
cajon de 7 m de profundidad en un terreno esencialmente arcilloso.

En este caso los muros colados en el sitio se utilizaron como tablaestaca y fueron apuntalados a 2.4 y
5.5 m de profundidad durante la excavacién del cajon, posteniormente se construyo la losa de
cimentacion y los muros estructurales del tinel para terminar con la colocacién una la losa
preesforzada en el techo, al ﬁnal se procedié a unir los muros colados en el sitio con los muros
estructurales del tinel. -

pdgina 211



Capitulo VIII

' "

También se presenta la seccion estructural del cajén en Buenavista correspondiente a la Linea 2; se
puede apreciar como el muro de concreto reforzado colado en el sitio 0 muro Milén también puede
utilizarse confiablemente como parte de la seccion estructural y no solo como un muro-tablaestaca

temporal.
%
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colads fo sitn. ! bt
Acotaciones en cm Acotaciones en cm
Concreto f¢ = 175 kg/em®. Concreto ¢ = 175 kg/em?,
Estructura del cajén. Linea 1. Medellin. : Estructura del cajén. Linea 2. Buenavista.

Figura VIII-5 Secciones estructurales del cajon empleado para el Metro de la Ciudad de México.

El procedimiento constructivo del muro Milan convencional es el sigwente: Con una maquina
excavadora vertical se procede a realizar la excavacion para los muros laterales o muros Milan;
primero se procede a excavar un tablero de aproximadamente 6 m de longitud, 60 u 80 cm de ancho y
con la profundidad necesaria, para cubrir esta longitud horizontal se excavan primero en las
posiciones laterales y posteriormente la central con el propésito de lograr la simetria en la operacion
de la almeja de excavacion y con esto conservar su verticalidad. La longitud precisa de la zanja esta
condicionada por la del muro mas el ancho de las juntas temporales de colado.

ILa manera mas eficiente de construir los tableros del muro Milan consiste en una primera etapa de
avance que se detendra cuando los muros ya construidos tengan una edad minima para que puedan
soportar la maniobra de limpieza de las juntas machiembradas, en ese momento el equipo de
excavacién y de colado se refrocede para iniciar una segunda etapa de avance en la que se construirin
los tableros intermedios y asi darle coniinuidad al muro. El procedimiento constructivo se ilustra en la
siguiente figura.
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Figura VIII-6 Procedimiento constructivo del muro Milan convencional.

La construccién de cada tablero pasa por las siguientes etapas:

La excavacion de una zanja superficial para la construccion de los brocales.

El armado, cimbrado y colado de los brocales.
La excavacién con almeja de la zanja en donde se construira el tablero.
La estabilizacion simultanea de la excavacion mediante el empleo del lodo bentonitico.

El habilitado y armado de la parrilla que constituira el acero de refuerzo del muro.

La colocacton en el interior de Ia zanja del refuerzo estructural.
El colado del tablero desde el fondo de la excavacion utilizando el tubo tremie, con lo el concreto
desplaza al lodo bentonitico por diferencia de densidades.

Con base en la experiencia adquirida en la utilizacion de los muros colados en el sitio, y con el
propostto de optimizar el proceso constructivo de los tramos subterraneos del Metro de la Ciudad de
México, se estudié la posibilidad de sustituir los muros colados en el sitio por muros prefabricados
que sean mas faciles de construir atn en zonas con espacios limitados, y que permitan agilizar los
trabajos para lograr rendimientos sustanciales en la obra; este muro tiene la ventaja de que puede ser
construido en serie en plantas y se puede acoplar a las necesidades de avance de la obra, ademas de
mejorar la apariencia de la superficie con respecto a los muros colados en el sitio incluyendo los
beneficios del alto control de calidad de las piezas de concreto prefabricado.

Lo anterior llevd al disefio del muro que se muestra en la siguiente figura; en el corte vertical se
aprecia una muesca de 80 cm de altura y 15 cm de profundidad, la cual sirve para alojar el refuerzo de
flexion de la union con la losa de piso del cajon, y como junta de cortante entre la losa y el muro, la
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parte superior de la muesca termina con una inclinacién que sirve para colar en toda la junta, evitando
asi problemas de oquedades.

En el corte horizontal se puede observar que las esquinas interiores tienen dos muescas que servirin
para permitir el colado evitando filtraciones entre la unién de dos piezas; también se puede ver en este
corte una muesca de seccion trapecial en el lado derecho que sirve para guiar el gancho de sujecion
que el muro adyacente tiene para lograr la unién de ambos; este gancho se puede apreciar en la parte
izquierda del corte horizontal en el centro del muro entre las dos placas guias o también se puede ver
en la parte inferior 1zquierda del muro.

Ademas esta pieza cuenta con placas de acero para la fijacion de las vigas madrinas que evitan el
volcamiento del muro hacia el cajon excavado. En el extremo superior el muro se tiene una banda de
PVC que evita filtraciones en la unién con la losa de techo del cajon.

De esta forma se disefio un muro prefabncado de 8.55 m de altura y 2.5 m de ancho, con un espesor
de 55 cm, el cual fue aligerado utilizando espuma de poliestireno de 35 ¢m de espesor de tal manera
que las partes penmetrales del muro fueran macizas.
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Figura VIII-7 Caracteristicas geométricas del muro prefabricado.

Existen dos secuencias de excavacion y colocacion de los muros prefabricado que son:

a) La excavaciony colocacion de los muros prefabricados con avance modular,
b) La excavacion y colocacion de los muros prefabricados con avance continuo.
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La excavacion y colocacton de los muros prefabncados con avance modular consiste esencialmente
en la excavacion de una zanja o tablero de 8 m de longitud necesaria para colocar 3 piezas
prefabricadas de 2.5 m de ancho y 0.5 m de sobre excavacion para facilitar las maniobras de
colocacion de la ultima pieza; simultaneamente con el proceso de excavacidn, la zanja se estabiliza
con lodo bentonitico, el cual es una mezcla de agua con arcilla coloidal ( bentonita )

Posteriormente se sustituye el lodo bentonitico por lodo fraguante utilizando un tubo hermético que
lo descarga en el fondo de la excavacion operando con la técnica tremie 0 con una bomba de lodos, y
por diferencia de densidades el fodo bentonitico es desplazado por el lodo fraguante; el siguiente paso
es colocar las piezas prefabricadas enla zanja.

El lodo fraguante se endurece debido a que es una mezcla de cemento, arcilla bentonitica y agua
alcanzando resistencias similares a las del suelo, siendo capaz de soportar y confinar el muro en su
posicion, y ademas de impermeabilizar las juntas.

—La secuencia de avance de los tableros_que estan formados por tres piezas prefabricadas es en zigzag

tal como se ilustra en la siguiente figura, de esta manera se logra la colocacion confinua de las piezas
prefabricadas y se aprovecha el equipo de construccion el mayor tiempo posible.
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Figura VIII-8 Procedimiento de excavacion y colocacion de
: los muros prefabricados con avance modular.
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-

Por otro lado, Ia técnica de excavacién y colocacion de los muros prefabricados con avance continuo
consiste en ampliar el largo de la excavacion lograndose asi el maximo aprovechamiento del equipo
de construccion.

En la siguiente figura se ilustra la apertura de la zanja continua, respetando siempre la regla basica de
operacion simétrica de la almeja, que se logra avanzando alternadamente con la almeja dos posiciones
adelante y una atras.

El lodo fraguante es tratado con un aditivo retardador del fraguado y al inicio sirve para estabilizar
fas paredes de la excavacion, simplemente se agrega en el extremo delantero del tramo que se esta
excavando abriendo una zanja inicial somera que sirve como canal distribuidor; la capacidad
estabilizadora de los lodos fraguantes basada en su mayor densidad con respecto al lodo bentonitico
permite excavaciones seguras de longitud grande, haciendo factible separar el proceso de excavacidn
de la zanja de la colocacion de las piezas prefabricadas.
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Figura VIII-9 Procedimiento de excavacion y colocacion de
los muros prefabricados con avance continuo.

Al igual que los muros colados en el sitio, los muros prefabricados funcionan primero como
tablaestacas que se van apuntalando conforme se realiza la excavacion dejando siempre un talud
inclinado en el frente de esta, y posteriormente el muro forma parte de la seccion estructural del
cajon, tal como se ilustra a continuacion.
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Tablaestaca estructural prefabricada Cajon con tablaestaca
como elemento de contencidn. - | estructural prefabricada.

Figura VIII-10 Muro prefabricado utilizado como tablaestaca y posteriormente
como parte de la seccion estructural del cajon.

Procedimientos constructives de excavaciones para pilas y pilotes en la arcilla del Valle de
Méxiceo. :

Excavaciones en arcilla para las Pilas.

Se denominan como pilas a los elementos de concreto reforzado colados en el lugar que usan como
cimbra el barreno previamente excavado y cuya dimension transversal minima es de 80 ¢m.

El procedimiento constructivo de una pila es el siguiente:

1° Se realiza la excavacion de un barreno cilindrico vertical en el subsuelo, esta excavacién debe ser

estable por si misma, pero si no lo es, se pueden emplear ademes metalicos para estabilizar las
paredes y de la excavacion o lodos bentoniticos para estabilizar las paredes y el fondo de la
excavacion,

2° Se habilita y arma la jaula del acero de refuerzo la cual se colocara cuidadosamente dentro del
barreno, revisando siempre que el acero quede despegado de las paredes de la excavacion para que
cumpla con el recubrimiento especificado.

3° Se procede a colar Ia pila colocando el concreto en el barreno por medio de un método un método
que garantice en todo momento su integridad y continuidad. ( Para el caso de los colados en seco se
pueden utilizar bachas, trompas de elefante o bombas para concreto, mientras que para los colados
bajo el agua o lodo se acostumbra usar el método tremie. )

4° Se debe venficar la calidad del concreto ya sea mediante muestreos directos ( con broca de
diamante ), o bien con métodos indirectos a base de vibraciones que permitan inspeccionar la
continuidad del concreto.

Para realizar la excavacion del barreno en el subsuelo se utilizan perforadoras rotatorias; las
.perforadoras rotatorias son maquinas que cuentan con un mecanismo que hace girar a una barra
( Kelly ) y en cuyo extremo inferior se coloca un dispositivo cortador puede ser una broca o un bote
cortador.
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AT B T ]

Perforadora montada sobre gnia. . Perforadora montada sobre camion.

Figura VIII-11 Tipos de perforadoras rotatorias.

Las perforadoras rotatorias pueden utilizar como elementos de ataque brocas espirales cilindricas o
conica; estas brocas estan constituidas por una hélice que se encuentra alrededor de una barra central,
teniendo como elementos de corte dientes o cuchillas de acero de alta resistencia.

o
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ST wa g

s Blivn

Brocas cilindricas.

Figura VIII-12 Tipos de brocas espirales.
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En lo que respecta a los botes cortadores, estos son cilindros de acero con una tapa articulada en la
base en la cual se encuentran los elementos de corte ademas de unas trampas que permiten la entrada
del matenial cortado pero que impiden su salida; se utilizan para excavar barrenos cilindricos en
suelos cohesivos y no cohesivos, ain bajo el nivel freatico.

Para el caso de la perforacion de suelos duros o rocas suaves se utilizan los botes corona, que son
cilindros abiertos que tienen en su borde inferior dientes de acero de alta resistencia o de carburo de
tungsteno y que disponen de un mecanismo conico situado en el interior del bote.

Figura VIII-13 Tipos de botes cortadores.

Para el caso de la construccion de pilas con campana, se recomienda utilizar las magquinas
perforadoras rotatorias equipadas con botes ampliadores, estos dispositivos son cilindros de acero
similares a los botes cortadores, pero que tienen un dispositive formado por uno o dos alerones
cortadores que van sobresaliendo del bote a medida que van cortando el material en el fondo de la
perforacidn, formandose asi la llamada campana o la ampliacion en la base de la pila.

Pilarccta. Pila con campany, Botes ampliadores.
Figura VIII-14 Tipos de pilas y de botes ampliadores.

Otro tipo de maqunaria que se ha utiliza para la excavacion de barrenos en suelos blandos es la
almeja hidraulica; este equipo se utiliza para excavar pilas de seccion rectangular, oblongada o alguna
combinacion de estas secciones, y esta integrada por dos quijadas moviles que se accionan con
cilindros hidraulicos colocadas en la parte inferior de un barretén o Kelly rigido de una o vanas
piezas; la presion hidraulica del sistema se genera mediante una unidad de potencia que se monta
sobre una gria movil de orugas.
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H

Figura VIII-15 Almeja hidraulica.

Cuando en la excavacion se requiere ademar las paredes para mantener su estabilidad, se pueden
utilizar lodos arcillosos o bentoniticos, o también se pueden emplear ademes metalicos que deben
hincarse en el suelo por medio de vibrohincadores que funcionan gracias a la accion dinamica de
contrapesos excéntricos de rotacion contraria.

Los ademes metalicos son tubos de diametro acorde al de la perforacion requerida para la pila, en los
que el espesor de este es funcion del empuje del suelo y de los esfuerzos a los que estara sometido
durante su hincado y extraccion, mientras que su longitud depende de los problemas particulares de
inestabilidad. |

El hincado del tubo ademe puede efectuarse en una sola operacion o en varias, haciendo varios ciclos
de perforaciones cortas altemados con la colocacion de tramos de ademe soldados a tope hasta
alcanzar la longitud requerida, después se procede a extraer el material del interior del tubo el cual
para el caso de los suelos arcillosos blandos del Valle de México se puede realizar con un bote
cortador; los ademes metalicos pueden recuperarse al final del colado de la pila, o pueden perderse
cuando se integran a ellas.
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pot

Por otro lado, se sabe que objetivo de las pilas es trasmutir las cargas de la estructura al subsuelo, por
esta razon el suelo en el que se apoyara su base debe contar con mejores propiedades mecanicas que
el suelo de la superficie, tal es el caso de la capa dura en la que se apoyan las estructuras con
cimentaciones profundas en la Ciudad de México.

En ocasiones en el proyecto se especifica el empotramiento de las pilas en este suelo, por lo que es
conveniente emplear métodos que no lo dafien.

Las perforadoras de percusion sirven para cumplir con este objetivo; este equipo levanta y deja caer
una herramienta de acero de gran peso llamada trépano, el cual penetra en el estrato duro con lo que
es posible empotrar la base de la pila.

thqaﬂo_dgmqtﬁs_dm creto reforzado prefabricados.

- —— —En.el-caso de-los pilotes_de concreto_reforzado prefabncados el disefio_de _estos se_debe hacer de tal _

forma que puedan soportar los esfuerzos durante su manejo e hincado, y ademas las posibles cargas
que le transmitira la estructura.

El hincado de los pilotes se puede realizar con o sin perforaciones previas; estas perforaciones tienen
el objeto de servir de guia para facititar el hincado. .

En el caso de los matenales arcillosos blandos y con alto contenido de agua como los del Valle de
México, se recomienda realizar la una perforacion guia utilizando una broca espiral sin extraer el
material, con esto se logra el remoldeo de la arcilla y se puede garantizar el pilote en condiciones de
trabajo hincado con esta perforacion guia sin extraer el material funcionara mejor que un pilote con
una perforacion guia en la que el matenal fue extraido.

Posteriormente se realiza el hincado del pilote el cual puede efectuarse con un martillo de
combustion interna de disel; el ciclo de operacion de los martillos de disel se inicia con la caida libre
de un pistén guiado dentro de un cilindro que al comprimir el aire en el interior de la camara de
combustién produce el encendido v explosién subita de! disel previamente inyectado, la explosion y
el impacto de la masa que golpea provocan a penetracion del pilote en el suelo y la expansion de los
gases quemados impulsa al piston hacia armiba completandose asi un ciclo.

Para el hincado de los pilotes se deben seleccionar martillos con energia y peso del piston acordes
con las dimensiones, pesos y capacidad de carga esperada de estos. Generalmente se busca que el
peso del piston mévil no sea menor de 0.3 a 0.5 veces el peso del pilote; si el piston pesa menos, el
pilote corre ¢l riesgo de no alcanzar la capacidad de carga para la que fue disefiada, pudiéndose dafiar
ademas la cabeza por un excesivo nimero de golpes, por el contrario, si el piston es demasiado
pesado, el pilote puede sufrir dafios en toda su longitud. No se recomienda el uso de martillos
vibratonos, ya que generan en el pilote esfuerzos de tension indeseables.

Para proteger la cabeza de los pilotes se emplean dispositivos que amortiguan y distribuyen la
energia producida por los impactos del piston; estos dispositivos se denominan gorros de proteccidn,
y estan integrados por una estructura monolitica de acero en forma de caja que en su parte superior
tienen una sufridera que puede ser de madera, micarta, material plastico o trozos de cable y sobre ella
una placa metalica, mientras que en su parte inferior en el contacto entre el martillo y el pilote se
coloca un colchon de madera.
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Figura VIII-17 Martillo piloteador.

Los martillos pilotcador&s‘ se encuentran integrados a las plumas de las gnias por medio de
resbaladeras que le permiten deslizarse; estas resbaladeras pueden ser fijas, oscilantes o suspendidas
por cables. ‘
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a) Reshaladera fija. c) Resbaladera suspendida por cable.

Figura VIII-18 Tipos de resbaladeras.
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Comentarios finales.

Generalmente el espacio necesario para construir las excavaciones de las cimentaciones en la arcilla
de la Ciudad de México es muy limitado, por lo que la construccién de excavaciones con taludes en
ocasiones es imposible y ademas presenta problemas de estabilidad con el tiempo, por este motivo se
recomienda ademar las paredes en los limites de la excavacién; el ademe sirve para mantener la
estabilidad de la excavacion ya que soporta el empuje del suelo y del agua freatica, adicionalmente es
conveniente que sea impermeable.

Este ademe se puede colocar hincando o bajando por peso propio una tablaestaca que puede ser de
madera o de metal, o se puede construir en el sitio utilizando el método de los muros colados en el
lugar ( Muros Milan ), también se prevé la elaboracion de la tablaestaca colocando piezas de concreto
prefabricadas empleando los procedimientos que se han comentado anteriormente.

Durante la excavacion, es necesario troquelar la tablaestaca contra el terreno o contra alguna parte de

la-estructura-que le-proporcione-un -apoyo-suficientemente . firme que garantice_la estabilidad de las

paredes de la excavacion.

Hasta hace 40 afios el agua freatica en las excavactones de la Ciudad de México se controlaba con un
sistema de drenes rellenos con un filtro granular que desfogaban en cércamos de almacenamiento y
posteriormente se evacuaba el agua con bombas centrifugas, por esta razon las excavaciones
resultaban muy lentas y complicadas, y ademas tenian asociadas diversas complicaciones como las
expansiones excesivas producidas por el flujo de agua hacia la excavacion que posteriormente se
traducian en grandes asentamientos; se presentaron casos de fallas en el talud de la excavacion
ocasionados por deformaciones verticales diferenciales y por el flujo del agua freatica.

También se utilizo la electrdsmosis para abatir el nivel freatico en las excavaciones en las arcillas del
Valle de México; en 1969 a raiz de las observaciones realizadas durante la construcciéon del Metro el
Dr. Jesus Alberro encontré que el uso de este método era innecesario, por una baja eficiencia asociada
a las arcillas de escasa resistividad y rapidamente fisurables con la aplicacion de 1a corriente eléctrica.

Se sabe que el nivel de agua freatico se abate simultdneamente con el avance de la excavacion en
suelos con muy baja permeabilidad como los suelos arcillosos del Valle de México, pero a pesar de
esto, es necesario implantar un sistema de bombeo con el fin de conservar el estado origmal de
esfuerzos efectivos, para lograr esto se deben mantener abatidas las presiones de las capas arenosas
intercaladas en la formacién arcillosa superior e incluso en la capa dura cuando se realicen
excavaciones muy profundas.

El sistema de bombeo que se recomienda para abatir el nivel freatico debe ser un arreglo de pozos
profundos que drenen las capas arenosas intercaladas en la formacion arcillosa supertor, lograndose
asi un flujo descendente casi vertical del agua freatica, lo que evitara las expansiones instantaneas y
diferidas del fondo de la excavacion ocasionadas por las fuerzas de filtracion que consecuentemente
generarian asentamientos excesivos no previstos en los estudios de mecanica de suelos;
adicionalmente ¢l abatimiento del nivel freatico elimina las filtraciones de agua y la posible falla por
subpresion que puede ocasionar un estrato de arena cercano al fondo de la excavacién.

Por: otro lado, las excavaciones requeridas para la construccion de muros Milan y de ios barrenos
para las pilas en la arcilla del Valle de México, generalmente se estabilizan con lodo bentonitico,
posteriormente se procede a colocar el acero de refuerzo dentro de la excavacidon con ayuda de una
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gria, vy finalmente se realiza el colado del elemento substituyendo el lodo bentonitico por concreto
utihizando el método Tremie.

Para aplicar este método se emplean tuberias tremie cuyo diametro interno debe ser por lo menos seis
veces mayor que el tamafio maximo del agregado grueso del concreto, y de 1 a 3 m de longitud, esta
tuberia de acero cuenta con uniones roscadas herméticas que preferentemente deben ser lisas y en su
parte superior acopla una tolva que sirve para introducir el concreto; antes de vaciar el concreto se
introduce en la tuberia una valvula esférica deslizante que puede ser una camara de balon inflada, esta
valvula sirve de contacto entre el concreto y el lodo evita que estos fluidos se mezclen,

El tubo se introduce dentro de la excavacion, y una vez colocada la valvula esférica se vacia el
concreto hasta que la tuberia se llene, después se realiza un movimiento vertical brusco de la tuberia
para que el concreto comience a llenar la excavacion desde ¢l fondo de esta, el proceso continua
vaciando e} concreto en la tolva y para que este fluya se requiere de pequefios movisientos verticales
de la tuberia que facilitan su descarga.

Para que el método Tremie se aplique correctamente, el tubo debe levantarse conforme aumenta el
tirante de concreto en la excavacién, procurando siempre que la tuberia quede embebida en el
concreto, ademas se debe garantizar la hermeticidad en las uniones de los tubos, con esto lo que se
logra que el concreto sustituya gradualmente al lodo bentonitico por diferencia de densidades y se
evita la mezcla de estos fluidos. Durante la operacion, la hermeticidad se comprueba midiendo el
tramo de tubo vacio “h, ”, que debe cumplir con la relacion hy =hy ( 1 — (. / v. )), siendo “hy ”

profundidad hasta la que se encuentra la superficie del concreto en la excavacién con respecto a la
superficie del lodo, y “ y. ” y * v. "los pesos volumétricos del lodo y del concreto; utilizando la
ecuacion anterior y sabiendo que los pesos volumétricos del lodo y del concreto son
aproximadamente de y, = 107 tm® y y. = 22 t/m’ el tramo de tuberia vacia debe ser
aproximadamente de: hy=0.5 h, con lo cual se garantiza la aplicacién correcta del método.
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Capitulo VIII

s
o

Las experiencias del COVITUR en la linea 9 del metro han demostrado que el lodo bentonitico que
se utihza para estabilizar las excavaciones en arcilla para el muro Milan convencional puede ser
sustituido por lodos arcillosos que se forman espontaneamente agregande agua a la zanja durante el
proceso de excavacion, adicionalmente se pudo comprobar que la eficiencia del lodo arcilloso para
estabilizar la excavacion es la misma que la del lodo bentonitico, con lo que se reducen
significativamente los costos de construccion.

La técnica del muro prefabricado con avance modular fue probada en la linea 9 de! Metro, quedando
evidente las limitaciones de eficiencia constructiva de esta técnica, por lo que resulta atractivo
ensayar con la técnica de los muros prefabricados con avance continuo, que ademas puede ocuparse
para la construccién de excavaciones para cajones de cimentacion.

En lo referente al equipo de excavacién, la almeja hidraulica guiada se ha utilizado exitosamente en
las excavaciones en arcilla para los muros Milan, pero este equipo no es el Gnico que puede
emplearse, ya que las retroexcavadoras para muros menores de 11 m y las almejas mecénicas de caida

—- .~ libre_para_muros_mas profundos, pueden competir en costo y tiempo con las almejas hidraulicas
guiadas. S
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