sr2 /
4/3

UNIVERSIDAD NACIONAL AUTONOMA DE MEXICO

ESCUELA NACIONAL DE ESTUDIOS PROFESIONALES

: ARAGON
VNIVERADAD NACJONAL
AVEN"MA DE
MEXICO

“Estudio de Mecanica de Suelos para un Edificio de 16 Niveles,
Ubicado en Avenida de las Flores, Lotes 6, 7 Y 8, en Lomas
Country Club, Huixquilucan, Estado de México”

T E S I S
QUE PARA OBTENER EL TiTULO DE:
INGENIERO civiL

P R E 8 E N T A:

WILBERT ERNESTO} GONZALEZ SANCHEZ

Illl“ ASESOR: ING. GABRIEL RUIZ GONZALEZ
I MEXICO

2004




e e

Universidad Nacional - J ~  Biblioteca Central
Auténoma de México -

Direccion General de Bibliotecas de la UNAM
Swmie 1 Bpg L IR

UNAM - Direccion General de Bibliotecas
Tesis Digitales
Restricciones de uso

DERECHOS RESERVADQOS ©
PROHIBIDA SU REPRODUCCION TOTAL O PARCIAL

Todo el material contenido en esta tesis esta protegido por la Ley Federal
del Derecho de Autor (LFDA) de los Estados Unidos Mexicanos (México).

El uso de imagenes, fragmentos de videos, y demas material que sea
objeto de proteccion de los derechos de autor, serd exclusivamente para
fines educativos e informativos y debera citar la fuente donde la obtuvo
mencionando el autor o autores. Cualquier uso distinto como el lucro,
reproduccion, edicion o modificacion, sera perseguido y sancionado por el
respectivo titular de los Derechos de Autor.



TESIS CON
FALLA DE
ORIGEN




PAGINACION

DISCONTINUA



ESCUELA NACIONAL DE ESTUDIOS PROFESIONALES
ARAGON

DIRECCIOSN

VNIVERADAD NACJONAL
AVFN"MA DE
MEXICO

WILBERT ERNESTO GONZALEZ SANCHEZ
Presente

Con fundamento en el punto 8 y siguientes, del Reglamento para Exdmenes Profesionales
eh esta Escuela, y toda vez que la documentacién presentada por usted reune los

requisitos que establece el precitado Reglamento; me permito comunicarie que ha sido
aprobado su tema de tesis y asesor.

TiTULO:
“ESTUDIO DE MECANICA DE SUELOS PARA UN EDIFICIO DE 16 NIVELES, UBICADO EN
AVENIDA DE LAS FLORES, LOTES 8, 7 Y 8, EN LOMAS COUNTRY CLUB, HUIXQUILUCAN,
ESTADO DE MEXICO"

ASESOR:Ing. GABRIEL RUIZ GONZALEZ

Aprovecho la ocasién para reiterarle mi distinguida consideracién.

Atentamente
“POR M| RAZA HABLARA EL ESPIRI

San Juan de Aragin, México, S de marzo d
LA DIRECTORA

P g

P
ARQ. LILIA TURCOTT GONZAL

Acad E ibliolecas do W
Secrota Aulorizo o la Direccion Generai de Bib
Q—’ c P ria émica UNAM a difundir ar farmata =lectrani=o 3 imoreso el

CPJef.nlundec-mmuemg.mgﬂ.an conrtenidas e me trabajn ~ecepcional,
cp rde Tesis NomMBEe: W _lh::.‘l:r) ~EBcunesto

(Conzcdier.... Sdnchez.
LTG/AIRNa Feome . O

FiRnas




Con carifio, admiracion y respeto:

A mis padres:

Por todo su paciencia y apoyo mostrados
en todo momento que con su invaluable e
inquebrantable esfuerzo me impulsaron a
lograr este importante objetivo.

C.P. Roberto W. Gonzalez Gamboa.

C.P. Ma. Del Carmen Sanchez Marroquin.

A mi hermano por todo su apoyo,
amistad y confianza brindada.
Roberto de Jesus Gonzalez Sanchez

A mis maestros por su paciencia al
transmitirme sus conocimientos y
experiencia, al aprender no solo a nivel
académico sino que también a nivel
personal.

Al iIng. Gabriel Ruiz Gonzalez por
transmitirme su experiencia y por el
tiempo que dedico a dirigir este trabajo.

A la U. N. A. M. Por abrirme sus puertas
para formarme como Ingeniero Civil

A mis amigos y compafieros por
permitirme aprender de ustedes y con
ustedes, por acompafiarme en la
realizacion de este objetivo.

A todos los que confiaron en Mmi y que
nunca se veran defraudados.

Gracias.

TESTS COF
'7aIT D QRICEN |




INDICE

TEMAS PAG.
CAPITULO 1 INTRODUCCION 1
CAPITULO 2 ANTECEDENTES ’ 4
CAPITULO 3 EXPLORACION Y MUESTREO DE 21
SUBSUELO
CAPITULO 4 PRUEBAS DE LABORATORIO 45
CAPITULO § CARACTERISTICAS 87

ESTRATIGRAFICAS Y FISICAS DEL
SUBSUELO EN EL PREDIO DE

INTERES
CAPITULO 6 ANALISIS DE CIMENTACION 83
CAPITULO 7 ESTABILIDAD DE TALUDES 108
CAPITULO 8 SISTEMA DE CONTENCION 119
CAPITULO 9 PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO 149
CAPITULO 10 CONCLUSIONES Y 178

RECOMENDACIONES
ANEXO FOTOGRAFICO 177
BIBLIOGRAFIA 183



- Capitulo |



CAPITULO I INTRODUCCION

——

EI ingeniero civil es aquel que tiene conocimientos en diversas areas y esta capacitado para
aplicarlos primordialmente en la realizaciébn de obras de infraestructura, en las etapas de estudio,
planeacion, disefio, organizacién, construccion, operacion y mantenimiento. Los conocimientos a
aplicar deben ser manejados con habilidad y detalle para asi dar respuesta de forma integral a las
necesidades que se demandan en este pais.

Analizar disefar, organizar, presupuestar, ejecutar, supervisar, desarrotlar tecnologia y adaptar
tecnologia a las necesidades particulares de algun problema, son algunas de las tareas del
ingeniero civil, ya que el crecimiento de este pais lo requiere al igual que su sociedad.

Una obra civil debe cubrir dos aspectos fundamentales, que son: la funcionalidad y la economia
del proyecto. Esto quiere decir que se deben estudiar las necesidades que con respecto a la funcién
cumplira la obra y al hablar de economia me refiero que debe ser barato, pero siempre teniendo en
cuenta la calidad de materiales, mano de obra, mano de obra especializada si es requerida, equipo y

tecnologia, etc.

La mecanica de suelos es la ciencia que estudia las propiedades mecanicas y fisicas del suelo,
esto quiere decir que antes de que se construya “algo”. Se tiene la obligacion de conocer la superficie
en la que se va a construir ya que los estudios de la mecanica de suelos nos arrojara resultados
como: composicion de diferentes estratos, propiedades indice, mecanicas e hidraulicas, resistencia y
comportamiento ante cargas externas e internas. En los que nos basaremos para la construccion de
fa subestructura, ademas de contar con este apoyo, el ingeniero civil recabara la mayor informacion
posible de construcciones y predios (INEGI) aledaftos para asi poder contar con la mayor informacion

posible.

En forma general una obra civil esta formada por dos componentes: la subestructura y la
superestructura. La subestructura son los cimientos, su funcion es |la de soportar y transferir las
cargas de la estructura.,soportara el peso propio, el peso de la superestructura y transferira las
cargas de la mejor forma posible al subsuelo. La superestructura son los muros, techo, columnas,
trabes, detalles, superficies de rodamiento, tanques de almacenamiento, es decir practicamente lo
que esta a la vista de una obra civil.

La cimentaciones se clasifican en: superficiales, someras y profundas.

Cimentaciones Superficiales (zapatas aisladas, corridas y losa de cimentacién).- Tienen una
profundidad de desplante menor que el ancho de los elementos que constituyen la cimentacion. Este
tipo de cimentacion se utiliza en suelos compactos de baja a media compresibilidad, para su
construccion no es necesario el uso de Mmaquinaria pesada y su disefio no acepta esfuerzos de

tension.

Cimentaciones Someras (Cajén de cimentacion).- Se puede utilizar este tipo de cimentaciéon en
suelos de compresibilidad media, alta o muy alta. Ei desplante en el terreno es una losa corrida
apoyada en las contratrabes dispuestas en dos direcciones, muros de contencion y losa tapa. Es
muy importante garantizar la impermeabilidad de este tipo de cimentacion, ya que si el nivel de aguas
freadticas se encuentra a una profundidad menor que la de desplante es muy probable que se
presente el problema de filtracion y esto ademas de dafiar la subestructura no aprovechariamos el
efecto de flotacion que se considerara en el proyecto. Este tipo de cimentacion puede ser
compensada, parcialmente compensada y sobrecompensada.

Cajon de cimentacion compensada.- Son aquellas en el gue el peso del edificio es igual
al peso del volumen de tierra desalojada. Es necesario para su buen funcionamiento que el
centro de cargas coincida con el centro geométrico del area de sustentacion. Es
recomendable que las contratrabes se calculen para absorber expansiones y hundimientos.

Cajon de cimentacion parcialmente compensado.- Es aquel que el terreno excavado
pesa menos que el edificio. En el analisis de los mismos se deben considerar principalmente
ios hundimientos diferenciales que se obtengan segun el estudio de mecanica de suelos, aun




CAPITULO 1 INTRODUCCION

cuando sus resultados se den considerando una placa flexible que en el disefio tendra que
adecuar con la rigidez de ia cimentacién. A mayor rigidez menor hundimiento diferencial.

Cajon de cimentacion sobrecompensado.- El edificio pesa menos que el volumen de
tierra excavada, tendiendo naturalmente a emerger hasta lograr su total equilibrio. Para evitar
en lo posible, su emersion, se recurre a pilotes trabajando a tensiéon, dentellones laterales
para ayudarse con el peso de!l terreno adyacente e incrementar los pesos de carga muerta
como pueden ser losas de gran espesor de concreto armado. Cisternas enterradas cuando
estan vacias, silos subterraneos (gasolineras), el metro bajo la superficie, estacionamientos
subterraneos son algunos ejemplos de este tipo de cimentacion.

Cimentaciones Profundas (Pilas, y pilotes).- Cuando se pretende construir estructuras pesada
sobre suelos muy compresibles, de tal manera que por medio de un cajon de cimentacion
razonablemente econdmico sea insuficiente para controlar los asentamientos totales, debera
recurrirse a cimentaciones profundas. En algunas ocasiones las propiedades del suelo “superficial”
no son apropiadas para permitir el uso de cimentaciones superficiales o someras, sera necesario
buscar terrenos de apoyo mas resistentes a mayor profundidad. Pilotes no exceden de un diametro
de 0.5m y las pilas son de un diametro de 0.5m a 3m (ver capitulo 6 sobre su clasificacién). Estas
cimentaciones se dividen en pilas o pilotes de punta y pilotes de friccion o mixto.

Pilote de friccion.- Desarrollan su resistencia por la friccion lateral que se genera contra el
suelo que los rodea. Esta cimentacion se utiliza en el caso de que no se encuentre un estrato
resistente a una profundidad econdémica y practicamente inalcanzable, o bien cuando el
estrato compresible en el que se apoya la estructura se encuentra sujeto a hundimientos
regionales inaceptables. Generalmente se hace una perforacion minima, previa con fines de
guia para su hincado posterior.

Pila o pilote de punta.- Su capacidad de carga la desarrollan con apoyo directo en un
estrato resistente. Obviamente, cuando se tiene un estrato resistente relativamente poco
profundo, y no se presentan problemas por hundimiento regional en e! estrato superior, es
mas economico el uso de pilas o pilotes de punta, de acuerdo con la magnitud.

Pilote mixto.- Aprovecha la fusion de los dos efectos. Existe una parte de longitud de
pilote con perforacion y la punta apoyada en un estrato resistente.

Este trabajo “Estudio de Mec#éni de Suel para un edificio de 16 niveles, ubicado en
Avenida de las Flores, lotes 6, 7 y 8, en Lomas Country Club, Huixquilucan, Estado de
México.” Tiene como principal objetivo mostrar como se realiza el disefo, desde un punto de vista
de mecanica de suelos, la seleccion de la cimentacion mas adecuada para la estructura y el sistema
de contencion.

El presente trabajo se desarrolla en 10 capitulos, en los que se presenta lo siguiente:
Capitulo 1, es esta introduccion.

Capituio 2, en donde se describen las caracteristicas generales del subsuelo de la Ciudad de
México y la zona metropolitana.

Capitulo 3, se describen los principales métodos y técnicas de exploracion y muestreo de suelos.

Capitulo 4, se resumen las pruebas de laboratorio de mayor importancia, que se le aplican a las
muestras obtenidas.

Capitulo 5. se proponen los meétodos de exploracidon y muestreo asi como tas pruebas de
laboratorio. a emplearse para la determinacion de las caracteristicas y propiedades del suelo en los
predios de interes.

(¥



CAPITULO 1 INTRODUCCION

Capitulo 6, en base a los resultados de exploracion, muestreo y pruebas de laboratorio, se
estables el tipo de cimentacion que se estima como factible para la estructura proyectada.

Capitulo 7, para definir correctamente el procedimiento constructivo de la estructura, se
presentan los calculos del analisis de ia estabilidad de taludes.

Capitulo 8, se presentan los resultados de los calculos de las anclas y se presentan los diferentes
tipos que hay.

Capitulo 9, se indica el procedimiento constructivo a seguir para la excavacion e instalacién de
las anclas, procedimiento de las zapatas y pilas de punta.

Capitulo 10 se muestran las conclusiones y recomendaciones a las que llegue al final de este
trabajo.
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CAPITULO I ANTECEDENTES

Zonificacién del subsuelo del Area Urbana de la Ciudad de México.

os sondeos realizados a diferentes profundidades y la observacion directa de las formaciones

superficiales han permitido establecer una clasificacion del subsueio del area urbana de la
Ciudad de México. Atendiendo a las caracteristicas estratigraficas y a las propiedades mecanicas,
particularmente la compresibilidad y la resistencia de los depositos de la cuenca (pétreos, aluviales y
lacustres), Raul Marsal y Marcos Mazari elaboraron una carta (1959) en donde se presenta la
zonificacion del area urbana de la Ciudad de México en tres zonas:

Zona de Lomas o Pétrea.
Zona de Transicion o Aluvial.
Zona de Lago o Lacustre.

Yy

Estas zonas cuentan con transiciones en sus fronteras.

Las investigaciones posteriores permitieron actualizar y ampliar la zonificacion hecha inicialmente en
1959. En la figura 2.1 se presenta la zonificacidn geotécnica actualizada de la ciudad de Meéxico,
hecha de una serie de trabajos realizados por COVITUR en el afio de 1988.

Aspectos Geoldgicos de la formacién de los suelos de 1a zona de lago de 1a Ciudad de México.

La cuenca del valle de México se formo después de una época de intensa actividad voicanica, en la
cual fueron apareciendo las sierras (Sierra de Pachuca, Sierra las Pitallas , Sierra de Tezontlalpan,
Sierra de Tepotzotian, Sierra Guadalupe, Sierra las Cruces, Sierra Chichinautzin, Sierra Nevada, Sierra
Rio Frio y Base y Sierra Tepozan). El conjunto de montafas formo un vaso de almacenamiento natural.
El cierre total de la cuenca ocurre durante el Cuaternario Superior, existian 2 grandes valles que
drenaban hacia el sur en el Rio Amacuzac, El valle mas grande drenaba hacia la Sierra de las Cruces y
pasaba por lo que ahora es Xochimilco; mientras que el menor corria paralelo a las faldas de la Sierra
Nevada hasta llegar a Cuautta.

Durante el desarrollo de estos valles se formaron acarreos aluviales que alcanzaron un espesor
aproximado de 1000 m. A continuacion ocurrié el cierre de la cuenca y se inicio la formacion de los
depositos lacustres en que descansan los aluviones mencionados. Estos depdsitos provienen de la
sedimentacion de ceniza volcanica transportada por aire o por corrientes de agua hacia los lagos de la
cuenca.

Condiciones estratigrificas del Valle de México.

Zona de Lago.

La zona de lago corresponde a los depodsitos de |a planicie del Valle de México. Una vez cerrada
la cuenca, comenzd un proceso de formacion de lagos en el que la accion de la temperatura sobre
las Huvias habria que definir la composiciébn del subsueio de esta zona. Si el clima se enfriaba se
formaba un lago. pero si habia excesivo calentamiento el lago podia desaparecer. Esta interaccion
concluia con la deposicion de las arcillas o la formacion de suelos. Durante las épocas de sequia el
lago subsistia en las partes centrales de la cuenca continuandose el proceso de deposicion de las
arcillas y no asi en las margenes, donde las arcillas se intercalaban con frecuencia con suelos secos.

La caracteristica principal de esta zona radica en los grandes espesores de arcillas blandas
altamente compresibles, subyaciendo a una costra dura superficial de espesor variable en cada sitio
segun la localizacion e historia de cargas. En general, la estratigrafia de ia zona es muy regular,
aunque deben esperarse variaciones en el espesor de cada estrato en particular. Los mantos
arcillosos que se presentan en esta zona no presentan problema alguno para muestrearios, por lo
que la definicion de sus propiedades resulta abundante y confiable. En el caso de los lagos de
Chalco y Xochimilco, al sur y sureste del Valle respectivamente, la informacion es escasa y difusa.




Fig. 2.1 Zonwhcacksn Geotécnica de la Cd. México
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CAPITULO Il ANTECEDENTES

En la Zona de Lago generalimente se identifican cinco estratos principales, denominados, a partir
de la superficie, manto o costra superficial, formacion arcillosa superior, capa dura, formacion
arcillosa inferior y depositos profundos.

a) Manto superficial. Se identifican, ademas de los suelos naturales producto de la desecacion
de los depositos lacustres (areno arcillosos o areno limosos), relienos artificiales con restos
arqueologicos, que alcanzan espesores hasta de 10 m en algunos puntos de ila ciudad (Plaza de la
constitucion). Definir un espesor promedio de este estrato seria erratico, sin embargo, suele afirmarse
que va desde pocos centimetros en e! Vaso de Texcoco hasta varios metros en la zona céntrica de la
ciudad. Es de mayor resistencia y menor compresibilidad que la formacion arcillosa superior, salvo
sitios con relienos en estado muy suelto. Esta formada por tres subestratos: retleno artificial (RA); son
restos de construccion y relieno arqueolégico de espesor variable entre 1 y 7 m, suelo blando (SB);
son depodsitos blandos de origen aluvial intercalados con lentes de material eodlico, costra seca (OS);
originada por la disminucion del nivel del agua, quedando expuestas al sol algunas zonas del fondo.

b) Formaciéon arcillosa superior. Se estima un espesor variable entre 25 y 50 m
aproximadamente. El espesor de esta formacion aumenta en direccion Poniente-Oriente (hacia el
Vaso de Texcoco). En la zona céntrica el espesor aumenta en algunos puntos debido a la ausencia
de ia capa dura, lo gue practicamente convierte en un solo estrato las formaciones arcillosas superior
e inferior. Esta formacion de suelos corresponden a ia Formacion Tacubaya.

Los sondeos y el muestreo en esta zona han permitido obtener datos precisos sobre el contenido de
agua natural. Se situa en 270% el contenido medio de toda ia formacion arcillosa superior, aunque en
areas virgenes poco afectadas por sobrecargas o bombeos, el contenido de agua medio es mayor de
400%.

En esta formacion se identifican cuatro estratos principales: 1) Arcilla pre-consolidada superficial
(PCS). Los suelos normalmente consolidados bajo la costra superficial (CS) fueron transformados en
arcilias pre-consolidadas por efectos de sobrecargas y rellenos. 2) Arcilla normalmente consolidada
(NC). Se sitia por debajo de la profundidad hasta la que son significativas las sobrecargas
superficiales y por arriba de los suelos pre-consolidados por el bombeo profundo. 3)Arcilla pre-
consolidada profunda (PCP). Debido al bombeo para abastecer de agua potable la Ciudad de
Mexico, las arcillas profundas han sufrido un fendmeno de consolidacion mas acentuado que en las
superficiales. 4) Lentes duros (LD). Se hallan intercalados entre los estratos de arcillas. Pueden ser
costras de secado solar, arena o vidrios volcanicos.

c) Capa dura. Estd integrada por depositos limo-arenosos compactos, poco susceptibles a
grandes deformaciones, cementados muy heterogéneamente con carbonato de calcio. Su espesor es
variable; hasta los cinco metros en lo que fueron las orillas del lago siendo casi nulo en la zona
central del lago que no llego a secarse. El contenido de agua medio de la capa dura se estima en
50%, aunque se presentan fuertes variaciones en un rango de 20 a 100% debido a la heterogeneidad
de los suelos. La resistencia a la penetracion estandar de la capa dura es alta.

d) Formacion arcillosa inferior. Esta integrada por arcilla de origen volcanico similar a la que
se halla en la formacion arcillosa superior pero de mayor consistencia y resistencia. El espesor de
esta formacion es de unos 15 m al centro del lago, desapareciendo practicamente en sus margenes.
El contenido de agua medio es menor que el de la formacion arcillosa superior ; se estima en 170%
aunque en la mayoria de los casos varia entre 100 y 200%.

e) Depdésitos profundos. Estan constituidos por suelos arenosos finos y gravas aluviales
limosas en estado muy compacto, cementados con arcilias duras y carbonatos de caicio.

Constituyen acuiferos de atlta permeabilidad que han sido explotados para el abastecimiento de agua
de la ciudad.

Atendiendo al espesor y propiedades de la costra superficial y a |18 consolidacion inducida. la
zona del lago se ha dividido en tres sub-zonas: lago virgen. lago centro | y tago centro il.

>



CAPITULO Il ANTECEDENTES

Lago virgen. Cubre el sector oriente del lago, cuyos suelos conservan sus propiedades
mecanicas desde su formacion; sin embargo, la reciente extension urbana hacia esta zona ha
incrementado las sobrecargas en su superficie y el bombeo profundo. |la tabla 2.1 muestra las
propiedades medias de los estratos de esta zona. La estratigrafia de la misma se observa en la figura

2.2.

Lago centro |. Corresponde al sector no colonial de la ciudad que se desarrollé a principios de
siglo y que ha estado sujeto a la accion de sobrecargas impuestas por construcciones pesadas y
medianas. En la tabla 2.2 se muestran las propiedades de esta sub-zona y en la figura 2.3 la
resistencia del cono eléctrico de la serie arcillosa superior. Notese el considerable aumento de
resistencia originado por las sobrecargas.

Lago centro II. Corresponde a la antigua traza de la ciudad, donde la historia de cargas actuantes
en la superficie ha sido muy variable, ocasionando algunas condiciones extremas: a) arcillas
fuertemente consolidadas por la accion de rellenos y grandes construcciones aztecas y coloniales, b)
arcillas blandas, bajo sitios donde han estado plazas y jardines por mucho tiempo y c) arcillas muy
blandas en los cruces de antiguos canales. Asi mismo, el bombeo profundo de los acuiferos ha
provocado un aumento general de la resistencia de los estratos arcillosos ha causa de la
consolidacion inducida (fig. 2.4). La tabla 2.3 resume la estratigrafia y propiedades de la subzona
lago centro |l

tSITRATO S SOk t .
[N e o U"""’\
Costra
Costra Superficial | 1.0a 2.5 1.4 1.0 20 Superficial 4a6 1.6 4 25
Serie Arcillosa 0.5 a Serie Arcillosa
Sup. 38a 40 1.15 1 - Sup. 20a25 1.2 1a2 |-
Capa Dura 1a2 - Oa10}{25a36 Capa Dura 3as 15a1.6 20 2l25a36
Serie arcillosa Inf. | 15a 30 125 |3a4 |- ﬁs"e arciliosa | g 5 10 :gg 2lsas |-
Tabla 2.1 Estratigrafia y Propiedades, Lago Virgen Tabla 2.2 Estratigrafia y Propiedades, Lago Cenuo 1

Costra Superficial 6a 10 K d 4 25

Serie Arcillosa Sup. | 20 a 25 1.3 3 -

Capa Dura 3a5 1.5a16/0a 10| 25a 36

Serie arcillosa Inf. 6a8 13a14({6a12i-

Tabla 2.3 Estratigrafia y Propiedades, Lago Centro 11
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Zona de Transicién

Interestratificada del poniente.

Queda comprendida entre las zonas del lago y de la pétrea; los estratos arcillosos lacustres se
hallan intercalados con suelos gruesos de origen aluvial, de espesor variable en funcion de las
transgresiones y regresiones sufridas por el antiguo lago.

La frontera entre las zonas de Transicion y del Lago, se establecié donde desaparece ia formacion
arcillosa inferior (aproximadamente donde ia capa dura se encuentra a 20 m de profundidad respecto
al nivel medio de |a planicie).
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CAPITULO Il ANTECEDENTES

Atendiendo al espesor de los suelos relativamente blandos y a |la cercania a las Lomas, esta
transicion se divide en dos sub-zonas; una transicion alta y otra baja.

La sub-zona de transicion alta es la mas cercana a las Lomas. Presenta una estratigrafia
bastante irregular producto de la disposicion cruzada de los depdsitos aluviales, cuya frecuencia y
disposicion estan en funcion de ia cercania a antiguas barrancas. Subyaciendo estos materiales se
encuentran mantos arcillosos por encima de los depdsitos propios de las Lomas. En la figura 2.5y en
{a tabla 2.4 se observan las caracteristicas estratigraficas de esta sub-zona.

La sub-zona de transicion baja se ubica en las proximidades a la Zona del Lago. Es caracteristica
la formacion arcillosa superior con intercalaciones de estratos limo arenosos de origen aluvial,
depositados durante los procesos de regresion del antiguo lago. Este fenobmeno dio lugar a una
estratificacion compileja (fig. 2.6), en la que se pueden tener fuertes variaciones en las propiedades y
espesores de los estratos, dependiendo para un sitio en especial de su ubicacidn en relacién a
antiguas barrancas y rios. Asi es posibie establecer una semejanza entre ia estratigrafia de la parte
superior de transicion baja y las sub-zonas Lago Centro 1 y Centro i, sin olvidar que: a) los depositos
aluviales que constituyen el manto superficial presentan capacidades de carga variables b) los
materiales compresibles se extienden solo hasta profundidades alrededor de 20 m, c) se presentan
interestratificaciones de arcillas y suelos limo arenosos y d) se presentan mantos colgados.

Abrupta cercana a los cerros.

Se ubica entre la zona del lago y cerros aislados como el Peidn de los Banos. Esta transicion
presenta intercataciones de numerosos lentes de materiales erosionados de los cerros y lentes
deigados de travertino silisificado’ con los estratos de arcilla lacustre. En la figura 2.7 se puede
observar la compleja estratigrafia de una de estas transiciones, en las cercanias al Pefiéon de los

Banos.

El Cerro de la Estrella ultimo afloramiento de la Sierra de Santa Catarina, ubicado al sur del Valle de
Meéxico tiene una proximidad con derrames de basalto del Ajusco y i0s potentes conos de deyeccion
formados por ios Rios Contreras y del Ajusco, se formo una zona de transicion que separa a los lagos
de la Ciudad de México y de Xochimilco. A los flancos de la Sierra de Santa Catarina los rellenos
superficiales son escasos, debido a que no pueden lograrse arrastres importantes en tramos tan cortos,
solo se aprecian algunas lentes de tipo aluvial, estratificadas con los depositos lacustres de los Lagos
de Texcoco, de ta Ciudad de México, de Xochimilco y Chalco formando asi la zona de transicion que la

rodea.
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1 UNA VARIEDAD DE CARBONATO DE CALCIO, Cc Cou. PRODUCTO DEL INTEMPERISMO DF ALGUNOS MINERALES
FERROMAGNESIANOS (CALCITA) CON ElL TRANSCURSO DE UN LARGO PERIODO PUEDEN FORMARSE GRUESOS

DEPOSITOS DE FSTE MATERIAL




CAPITULO Il ANTECEDENTES

AESISTENCIA OF PUNTA o, , W/ea® RESISTENCIA DE PuNTa 4c, b9/ en®
2 -— —ia ______ __2XO
o
"f-
s i
-
. 10
s
4 $—_
€ svance CON Smoca
avance cow
®noca
s
=.=h——ﬁ—-
o 0
Fig. 2.5 Soudeo de Cono Electrico vn ls Subzons de Fig. 2.6 Somdes de Cono Electrivo en ks Subsuria de
Transicion Alta Transicion RBaja

Zona de Lomas

Se identifican tres serranias que forman la Zona de Lomas; al Poniente de la cuenca |la Sierra de
las Cruces, los derrames basailticos del Pedregal de Xitle al Sur-Suroeste y la Sierra de Guadalupe que
corresponde a la region Norte. En las Sierras del Poniente y del Norte predominan tobas compactas de
cementacion variable, depositos glaciales y de origen aiuvial. En el Pedregal de Xitle las formaciones
basalticas sobreyacen a tobas y depositos fluvioglaciales mas antiguos.

a) Sierra de las Cruces.

Esta integrada por abanicos volcanicos con acumulaciones superficiales de materiales piroclasticos.
La actividad de potentes voicanes andesiticos estratificados de la Sierra de las

Cruces, origin6 los siguientes elementos litologicos en la formacion de las Lomas:

1. Horizontes de Cenizas Voicanicas. Son producto de erupciones violentas que originaron
tobas cementadas a grandes distancias del crater.

2. Capas de Erupciones Pumiticas. Producto de erupciones aun mas violentas. Se
depositaron como lluvia en capas muy uniformes hasta lugares distantes del crater.

3. Lahares. Son acumulaciones caodticas de materiales piroclasticos transportados por
corrientes de agua, generadas por Huvias torrenciales inmediatas a la erupcion.

Mo ConN ]
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CAPITULO I) ANTECEDENTES

4. Lahares calientes. Estos depositos son menos frecuentes ya que estan asociados a
actividades volcanicas extraordinarias. Son representativos de éstos las arenas y gravas

azules.

5. Depositos glaciales. Son depositos de color
rosa caracterizados por grandes bloques

MESISTENCIA OE  Pumta e , bgsem’

3 gy 2 angulosos de una matriz fina, dispuestos en
[ z l forma caética.
I 2 6. Depaositos fluvioglaciales. Formados por el
bt — arrastre del agua que se derrite y sale del

glacial, dispuestos en ligeras estratificaciones.

w0 3 7. Depositos fluviales. Del mismo origen que la
o 53 i formaciéon clastica aluvial del relleno de la
P e ! Cuenca del Valle de México.

8. Swuelos. Los climas humedos y aridos
:q!: produjeron la alteracion de lahares y cenizas

B

- 5 e . N

o ql{ i originando suelos de color rojo y gris
2 respectivamente.

g ]

H . o En algunos puntos se encuentran rellenos no

2 [ h ] compactados que son empleados para nivelar

terrenos cerca de las barrancas y tapar accesos
de minas antiguas.

j

N1

Todos los materiales mencionados presentan
variaciones en sus caracteristicas de
compacidad y cementacion, que determinan la
! estabilidad de las excavaciones en esta zona; a
- excepcion de cortes en iahares compactos, en

‘ > los demas depositos pueden desarrollarse
o mecanismos de falla.
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Fop 27 Somden de Come Elisiroch € ervane o Las tobas y lahares fracturados pueden

presentar fracturas en direcciones concurrentes
que generan bloques potencialmente inestablies que bajo accion de un sismo o por efecto de la
infiltracion de agua en las superficies de fracturamiento, pueden activarse y colapsarse por completo.

Algunas tobas ofrecen una alta resistencia al intemperismo, incluso se endurecen al exponerse al
ambiente, mientras que otras presentan una gran velocidad de degradacion y erosion.

Los depositos de arenas pumiticas y iahares de arenas azules pueden presentar un estado semi-
compacto proporcionando una buena estabilidad a los taludes verticales; sin embargo, este estado
semicompacto se debe a la cohesion aparente generada por la tension superficial asociada a su bajo
contenido de agua; por lo tanto, el humedecimiento o el secado de estos materiales puede ocasionar
la falla de los taludes.

£n los lahares poco compactos y los depositos glaciales y fluvioglaciales se presenta una
compacidad y cementacion muy erratica, por io que la accion erosiva del viento y del agua tiende a
formar depositos de talud creciente, que detienen su avance al alcanzar el anguio de reposo del

suelo granular en estado suelto. .
20T N
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CAPITULO Il ANTECEDENTES

Las extensas coladas de lavas basalticas descendidas del cerro del Xitle cubrieron las lomas al
pie del Ajusco y siguieron hasta la planicie lacustre de Tialpan y de San Angel. Toda la zona cubierta
por lavas se le identifica como los pedregailes de San Angel, San Francisco, Santa Ursula y Padierna.

Debajo de las lavas del Pedregal de San Angel abundan importantes acumulaciones de morrenas y
secuencias fluvioglaciales derivadas de su erosion. Es de suponerse que antes de que las lavas del
Xitle cubrieran el sitio, otras corrientes lavicas inundaron el Valle.

Las coladas lavicas de los pedregales generados por el Xitle presentan discontinuidades como
fracturas y cavernas, eventuaimente rellenadas de escoria. La excavacion de estos basaltos debe
disefiarse considerando los planos principales de fracturamiento y no |a resistencia propia de la roca;
en el caso de las minas y cavernas debe analizarse la estabilidad de los techos.

c) Sierra de Guadalupe.

Constituida principalmente por domos de rocas volcanicas daciticas y andesiticas. El tectonismo
que origin® esta Sierra se remonta al mioceno medio; consiste de fracturas y fallas dirigidas al E-SE.
Son caracteristicos de la Sierra de Guadalupe los potentes depdsitos de tobas amarillas a los pies de
sus multiples etevaciones en forma de abanicos aluviales. Estas tobas estan integradas por estratos
de vidrio pumitico fino a grueso.

Estratigrafia de la Zona de Lomas.

De acuerdo a los problemas de cimentaciéon se han identificado seis grupos de suelos en esta
zona:

Tobas estables en presencia del agua, compuestas por arena y grava en diferentes proporciones,
cementadas por una matriz de suelos finos con gran capacidad de carga.

Suelos con estas caracteristicas se ubican con mayor regularidad al Norte de la zona poniente pétrea y
principalmente en la zona alta de las Lomas de Chapultepec, donde aparecen conglomerados de muy
alta capacidad de carga. En estas zonas se localizan cavernas que alguna vez fueron banco de
explotacion de materiales de construccion, haciendo riesgoso el cimentar construcciones de cualquier
tipo sobre estas.

a) Suelos formados por tobas inestables ante la presencia del agua, compuestos principaimente
por arcillas de mediana a alta plasticidad, cementadas pobremente. Se localizan mas
frecuentemente al Sur de ia Zona poniente Pétrea. Este tipo de suelo es muy malo como
material de relleno por su gran erosibilidad. Ademas se presentan grandes probiemas de
compresibilidad por saturacion.

b) Suelos pumiticos. Intercalados entre capas de mucho mayor resistencia, se localizan estratos
dispuestos horizontalmente de arena pumitica limpia, de espesores variables entre 1 y 3 m.
Deben tenerse cuidado en el disefio de cimentaciones profundas que transmitan presiones
de contacto altas, ya que a presiones de contacto altas (> 2.5 Kg./cm®.), se presentan roturas
de granos en estos materiales.

c) Rellenos. La expansion de la mancha urbana hacia las zonas pétreas, ha generado en
ocasiones el aprovechamiento de barrancas rellenandolas con material heterogéneo. La
saturacion de estos rellenos ocasionan problemas de hundimientos muy criticos.

d) Suelos de origen edlico. Son depositos de arena suelta producto de intemperismo
ocasionado por el viento. Se estiman espesores de orden de 4m. Su mayor desarrollo de
estos suelos se tiene al pie de la Sierra de Guadalupe, donde se presentan hundimientos
bruscos bajo acciones dinamicas.
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CAPITULO H ANTECEDENTES

e) Roca basaltica Gran parte de la zona Sur acusa derrames de lava con grados de
fracturamiento y oquedades variabies, en lo que se observa el basalto dispuesto en forma
vesicular o en columnas. El basalto sano de la zona Sur tiene quiza las mayores resistencias
encontradas en el Valle de México.

En la figura 2.8 se presenta la estratigrafia tipo de |la Zona de Lomas.

Los depositos igneos sedimentarios de la formacion Tarango, presentan pseudo estratigrafia,
que a pesar de su origen, tienen una continuidad y homogeneidad notables que permiten proponer
una columna tipo, la cual, solo en algunos casos, no corresponde exactamente con los afloramientos
litologicos, por causas como la erosion, o por otras de eillas que de alguna manera redujeron u
omitieron ciertos depositos; sin embargo, es muy representativa y muy util para poder identificar
estratos altamente explotados, o para determinar el tipo de material afiorante en una area
determinada y en base a éste, predecir la existencia de zonas minadas. La columna tipo de la que se
hace mencion aparece al final de este apartado como figura 2.9. A continuacion se describen aigunas
caracteristicas de los suelos presentados en la columna tipo, desde la parte superior hasta la parte
inferior, siguiendo un orden descendente.

Suelos Totolsingo (S-To).

Se caracterizan por el gran contenido de materia organica de color oscuro; el origen de estos
suelos es ajeno a los procesos que originaron la formacién Tarango.

Suelos Tacubaya y Becerra (S-Ta).

Son interpretados como horizontes tobaceos en la cima de la formacion Tarango, que fueron
erosionados, redepositados en hondonadas y sometidos a distintos grados de meteorizacion a
consecuencia de las condiciones climaticas del Cuaternario. El color de éstos es café claro,
conteniendo capas de caliche; también en estos suelos se formaron “sensulato”, como lo corrobora la
presencia entre ellos, de una capa de arena pumitica de grano grueso (Ap-Gar) disgregable y poco
clasificada, que presenta un alto grado de intemperismo, asi como un alto contenido de arcilla como
matriz. El espesor de estos suelos es particularmente variable, debido a que su exposicion a los
agentes atmosféricos ha sido mucho mayor que la de otros depésitos aqui referidos. Debido a esto,
los afioramientos de esta unidad, se localizan en las partes altas de las lomas, disminuyendo
notablemente su potencia hacia las barrancas y cortes verticales que los limitan.

Lahares (Lh).

Se localizan infrayaciendo a los suelos de Tacubaya y Becerra, en contacto concordante y
algunas veces discordantemente, se trata de aglomerados bien compactados, conformados por
ciastos de composicion principalmente andesitica, aunque también se presentan clastos daciticos,
emplazados en una matriz areno-arcillosa de grano fino y cuya formula de las particulas varia desde
redondeadas, subredondeadas y subangulosas. El depésito es de color gris obscuro, mal graduado,
variando su granulometria desde la arena gruesa hasta boleos y bloques. Es importante hacer notar
que en estos depositos se registran anomalias en su potencia y en el contenido de la matriz areno -
arcillosa.

Este horizonte en la actualidad ha sido explotado en minas a cielo abierto, para la obtencion de
gravas y arenas azules (andesiticas) y en la antiguedad su explotacion fue subterranea; sin embargo,
las minas subterraneas en este depodsito son de menor desarrolio que las excavadas en arena
pumitica, debido a !a mayor compacidad y dureza de las rocas conformantes, asi como su escasa
clasificacion que implica mayores gastos de cribado y explotacion que las arenas pumiticas.

Aglomerados Daciticos (Ag-D).
Se definen como aglomerados igneos con clastos de composicion generaimente dacitica.

emplazados en una matriz areno-arcillosa, que al igual que los Lahares. disminuye hasta
desaparecer hacia su base. sin embargo. ia potencia de este deposito es muy vanable, tendendo a
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CAPITULO H ANTECEDENTES

disminuir al alejarse de las partes altas de la sierra donde fue originado, de manera que en algunos
afloramientos lejanos no aparece esta unidad de suelo. Se considera como un aglomerado volcanico
aluvial o poco transportado de su lugar de origen en el que intervino mayormente la gravedad que el
transporte por agua.

Toba Arcillosa con Clastos Daciticos (Ar - D).

Se ubica bajo los aglomerados Daciticos en contacto concordante abrupto y bien definido. Se
trata de una toba arcillo-limosa compacta color café oscuro que presenta escasos Clastos con poco
grado de rodamiento; este horizonte es muy delgado, presentando un espesor promedio de 0.70
metros, en algunos casos puede no aparecer principalmente por razones paleogeomaorficas.

Arena Pumitica de Grano Grueso (Ap - G).

Subyaciendo concordantemente a la toba Arcillosa con Clastos Daciticos, se encuentran arenas
pumiticas de grano grueso que frecuentemente alcanzan el tamafo de la grava gruesa; las particulas
son de forma sub-redondeada, presentan un color blanco y al intemperismo crema o café claro; la
unidad es muy disgregable debido a la nula cementacion o presencia de matriz fina; la escasa
compacidad que presenta es solo debido a la compactacion que ejerce la unidad litologica que lo
sobreyace. En algunos afloramientos se ha detectado una matriz arcillosa, que en ocasiones provoco
la suspension de su explotacion en minas subterraneas, ya que este horizonte fue frecuentemente
explotado; otra caracteristica que provoco el desarrolio de las cavidades excavadas en este depdsito
fue su reducido espesor, cuyo promedio es de 1.50 metros y que en ocasiones se reduce a menos
de 1.0 metro. Los tamarfios de sus Clastos varian desde la arena gruesa hasta la grava gruesa, lo
cual no era una caracteristica idonea para los mineros que la explotaron.

Toba Arcillosa con Clastos Pumiticos (Ar - P).

Se encuentra subyaciendo en contacto concordante y bien definido a la Arena Pumitica de Grano
Grueso. Es otro horizonte tobaceo de arcilla - limosa bien compacta de color café oscuro, cuyo
espesor es de 1.50 metros en promedio. En este suelo se han detectado impresiones fosiles de
troncos algunas veces carbonizados.

Arena Pumitica de Grano Medio (Ar - M).

Es un suelo constituido por arena pumitica de grano medio, muy bien clasificado y disgregable
debido a la ausencia de matriz fina, presenta arcilla solo en lineaciones hacia su base que si
“ensucian” el deposito, pero no lo suficiente como para suspender su expiotacion, ya que debido a su
poca cementacion y buena clasificacion, que rara vez varia de la arena de grano medio a grueso, asi
como un espesor muy constante, de 2.5 a 2.0 metros, que permitia la explotacion unicamente del
horizonte de interés bajo una altura comoda de la mina subterranea. Estos factores fueron los que
provocaron que este horizonte pumitico fuera el mayormente explotado de la Formacion Tarango.
comprendiendo arriba del 70% de las minas subterraneas. En este depodsito se hallan las cavidades
de mayor desarrollo que algunas veces atraviesan el horizonte de toba arcillo-limosa que lo separa
del otro horizonte de arena pumitica antes descrito y se desarrolla en dos niveles diferentes,
expiotando a la vez a ambos pseudoestratos pumiticos.

Generalmente la profundidad estratigrafica de este horizonte ha sido sobrepasada por el nivel
actual de profundizacion de las barrancas de la zona, por lo que todos los afloramientos se localizan
en iaderas de éstas y generalmente en su parte mas baja, donde situan las bocaminas de las
cavidades excavadas en este horizonte. Presenta una inclinacion general tendiente hacia el NE,
debido a que su lugar de origen son las sierras altas ubicadas al NW del area en estudio.

Toba Areno - Limosa (TO).
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Es una toba areno limosa muy mal clasificada color café claro, con clastos de distintas rocas igneas
como pumitas, dacitas y andesitas heterogéneamente distribuidas en una matriz areno limosa de origen
tobaceo regularmente compactada y poco cementada cuyo espesor, aunque variable, presenta de 1.50

a 2.0 metros; su contacto superior es abrupto y bien definido; sin embargo, el inferior es gradual en
el que se aprecia un aumento parcial de los clastos pumiticos en el depdsito hasta cambiar el suelo
subyacente (Ap - Ar).

Arena Pumitica con Arcilla (Ap-Ar).

Es un estrato de espesor variable entre 1 y 2 metros, en el que se identifican arenas pumiticas
regularmente clasificadas, de grano medio y grueso ligeramente compactadas por una matriz arcillo-
limosa.

Este estrato pumitico también se encuentra incluido dentro de las tobas antes mencionadas, ya que
éstas, afloran nuevamente bajo este horizonte y con las mismas caracteristicas descritas.

Toba Areno - Limosa (To).

Estas tobas (To), comienzan a presentar algunas diferencias hacia su base, presentando una
mayor cantidad de clastos andesiticos y daciticos, comparado con los pumiticos mayormente
abundantes en la toba sobreyaciente al estrato pumitico anteriormente referido. Otra caracteristica
notable es que su composicion general es mas acida, dandole al depdsito una coloracion rosacea y
con mucho menos cantidad de arcilla, siendo frecuentemente identificada como arenas rosas,
mencionadas por Mooser.

Este depdsito se desarrolta por 15 metros mas aproximadamente y en algunas ocasiones
sobreyace a un 0itimo estrato (Ap - Inf) de arena pumitica mal clasificada y sucia o contaminada por
arcilla y que presenta muy poca continuidad, ya que frecuentemente es acufado por estas mismas
tobas rosadas; presenta una estructura lenticular con espesor promedio de 1 metro y solo unos
cuantos cientos de metros de largo.

Aglomerados Volcanicos (Ag - V).

Es el ultimo suelo presente en la columna tipo. Consiste en aglomerados igneos bien compactos
y mal clasificados, compuestos por clastos subangulosos a subredondeados de rocas igneas
extrusivas, como andesitas, dacitas y rhyodacitas; el tamafio varia desde la grava hasta los boleos,
emplazados en una matriz areno-limosa. Su espesor no supera los 20 metros; sin embargo, para los
objetivos de este trabajo, es suficiente el presentarlo sin importar los estratos subyacentes que no
afloran y que, por supuesto, no se relacionan con el problema aqui desarrollado.

La formacion Tarango se divide en superior e inferior y considerando las descripciones que las
diferencian como el grado de homogeneidad de la parte superior y heterogeneidad de la inferior, se
tomo como division entre éstas dos a la toba areno-limosa mal graduada como primer estrato o
estrato superior de la parte inferior de la Formacion Tarango, ya que a partir de éste, se pierde
continuidad en los depdsitos, asi como la apreciacion de una heterogeneidad y mal clasificacion de
los estratos subyacentes a este limite imaginario.

De esta forma la columna estratigrafica propuesta como tipo para el presente trabajo, representa
la forma mas comun en |a superposicion de los depositos piro-sedimentarios que conforman la
formacion Tarango, de tal manera que ésta, se puede utilizar como un instrumento utii para
exploracion, estudio y solucion de problemas provocados por cavidades o minas subterraneas.

Por otra parte, al observar los distintos cortes de la Formacion Tarango se aprecia la ausencia de
flora fosil en el conjunto estratigrafico de los suelos; esto se debe a que los depositos se formaron en
el Plioceno, tiempo caracterizado por su clima arido, en el cual dificimente podrian crecer bosques o
vegetaciones exuberantes sobre los suelos tobaceos de las lomas en formacion. Otra de las causas
de este fenomeno fueron las constantes erupciones, 10 que impedia el crecimiento de la vegetacion.
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Fig. 2.8 Fstratigrafia de las Lomas

? LAS MORRENAS SON FORMACIONES COMPUESTAS DE TILITA, ROCA FORMADA POR LA LITIFICACION DE
EPOSITOS GLACIARES SIN ESTRATIFICAR.

* CENIZA VOLCANICA CONSOLIDADA
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CAPITULO Il ANTECEDENTES

Caracteristicas y propiedades ingenieriles del subsuclo de la Zona de Lomas.

El subsuelo de la Zona de Lomas esta configurado por materiales de origen volcanico y suelos
debidos a la meteorizacion de estos. Esta zona presenta las mayores resistencias al corte y a la
compresibilidad, aunque se pueden presentar problemas debidos a la existencia de minas y
cavernas.

Dada la alta resistencia al corte y |la baja compresibilidad del subsuelo de {a Zona de Lomas, las
cimentaciones tienden a ser de tipo superficial, aun para estructuras altas y pesadas.

Con frecuencia se presenta una capa superficial dura en las formaciones de la zona apoyada
sobre suelos no cementados de consistencia mas baja. Cuando el espesor de ia capa es grueso, la
capacidad de carga de esta es alta. En terrenos de esta naturaleza hay estructuras pesadas
cimentadas sobre zapatas aisladas o corridas.

La presencia de minas o cavernas, producto de la explotacion de materiales. ha llegado a
colapsar en ocasiones totalmente las construcciones. Precisamente la béveda de estas minas esta
constituida por la capa superficial aludida. La localizacion de estas minas generalmente sigue una
ruta bien definida: Al Poniente de Anillo Periférico desde San Jerénimo en el Sur hasta Lomas
Verdes en el Norte, abarcando la mayoria de las colonias intermedias.

lLas veces que se han detectado estas cavidades, se ha procedido a rellenarias desde la
superficie o bien reforzar las bovedas mediante la construccion de muros en su interior. En otras
ocasiones el nivel de desplante de las construcciones se ha Hevado, mediante pilas, hasta
profundidades mayores al piso de las cavidades. La exploracion previa y la solucion a estos
problemas elevan notablemente el costo de las cimentaciones. Por otra parte, esta problematica se
agrava mas debido al acelerado crecimiento de la Ciudad hacia los lomerios del poniente para abrir
nuevas areas residenciales.

Es conveniente enfatizar la necesidad de realizar exploraciones que garanticen el correcto disefio
de cimentaciones en urbanizaciones de areas de topografia abrupta: ios rellenos a que se recurre
borran el perfil original del terreno.

SISMICIDAD EN LA ZONA DE LOMAS DE LA CIUDAD DE MEXICO.
Aspectos generales de la sismicidad en la zona

Como se ha insistido, en general la estratigrafia de la Zona de Lomas esta constituida por
depositos de suelo firmes y de baja compresibilidad. Para efectos de sismo, como también en lo que
se refiere a cimentaciébn, se acostumbra dividir el terreno de la ciudad en zonas de “alta
compresibilidad “cuando corresponden a la parte arcillosa o sobre el fondo de! valle y de ‘baja
compresibilidad” al referirse a los mas resistentes.

Dadas las condiciones tectéonicas, México se encuentra en una zona de gran actividad sismica,
principalmente en su region sur. Incluyendo su mar territorial, esta repartido entre cuatro placas: dos
grandes, la de Norteamérica que va desde México hasta el Artico y la del Pacifico que ademas de
parte de México, incluye parte de Estados Unidos y casi todo el Pacifico del Norte, una mediana la de
Cocos que ocupa parte del Océano Pacifico, frente a las Costas de México y Centroameérica y se
extiende al sureste de Costa Rica; y |a pequena placa de Ribera que se encuentra en la boca del
Golfo de California.

El movimiento relativo entre si de estas placas y la subduccion® de ellas es el origen de los

* EL FENOMENO DE SUBDUCCION SE PRESENTA CUANDO LAS PLACAS EN CONTACTO SE ODESLIZAN
SUMERGIENDOSE UNA POR DEBAJO DE OTRA. ESTE PROCESO ES LENTO, POR LO QUE LOS ESFUERZOS SE
ACUMULAN HASTA UNPUNTO EN QUE LA FUERZA DE FRICCION ENTRE PLACAS NO ES SUFICIENTE PARA EVITAR
UN MOVIMIENTO SUBITO QUE GENERA ENERGIA ELASTICA EN FORMA DE ONDAS SISMICAS . PRODUCIENDOSE

AS|I UN TEMBLOR
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temblores. La fosa de Acapulco, la causa de la elevada sismicidad en el Sur del pais, se debe al
contacto entre las placas de Norteamérica y de Cocos, subduccida la primera sobre la segunda.

Las caracteristicas de mayor interés de un sismo son la duracion, la amplitud maxima y la
frecuencia. Es obvio que los efectos de un temblor en nuestra ciudad se amplifican mas en los
terrenos de alta compresibilidad que en los de baja compresibilidad, pues en estos las ondas se
transmiten mas dificilmente y se amortiguan mucho por las masas de suelo firme.

Se ha observado que en suelos firmes o duros (caracteristicas de la Zona de Lomas) la
frecuencia es mas alta que en suelos blandos, es decir, @ niumero de ciclos de oscilacion del terreno
por unidad de tiempo es mayor, por lo que el movimiento se desarrolla con mayor brusquedad y
rapidez que en los suelos blandos, donde es mas lento; y en los que los desplazamientos y la
duracidén total son -por lo regular- mucho mayores.

En el pasado sismo de septiembre de 1985, las aceleraciones y los movimientos del sismo se
amplificaron notablemente mas en la Zona de Lago que en la Zona de Lomas. La amplificacion de
dichos efectos fue de unas cinco veces mayores que en zonas firmes.

Por otra parte, debe buscarse que las propiedades dinamicas de la estructura sean congruentes
con las del suelo en que esta desplantada; en general se dice que en suelos firmes se comportan
mejor las estructuras flexibles y en suelos blandos las estructuras rigidas (con esto se trata de evitar
la posible resonancia por coincidencia de las propiedades dinamicas de ia estructura y el suelo, como
ta del 19 de septiembre). Por esta razon, los dafios fueron minimos en las estructuras desplantadas
en la Zona de Lomas, donde el periodo de vibracién dominante del terreno era pequefio comparado
con el periodo de vibracion de las ondas sismicas de unos dos segundos de duracion.

Coeficientes sismicos

El objetivo de clasificar a la estructura de acuerdo con su ubicacidn es el de incorporar en el
anadlisis, las diferentes respuestas de cada zona ante excitaciones sismicas, lo cual se refleja en el
coeficiente sismico especificado en el Reglamento.

Ante la imposibilidad de evaluar con precision las fuerzas horizontales que para cada sismo se
inducen en las estructuras, el reglamento proporciona un parametro que refleja las acciones maximas
esperadas en la vida atil de la estructura para cada zona. Este parametro se denomina coeficiente
sismico y se define en el Reglamento. De acuerdo con este Reglamento la fuerza horizontal que
obra en la base de la estructura es:

Vo=cW
donde:
Vo: fuerza horizontal llamada cortante basal
c: coeficiente sismico que representa un porcentaje de la gravedad
expresado en decimal
W : peso total de ia estructura que se encuentra por encima de punto donde no

hay restriccion al desplazamiento horizontal

Asi se tiene que para la Zona de Lomas el coeficiente sismico sera igual a 0.16, siendo igual a
0.32 y 0.40 para las zonas i y lll respectivamente (zonas de Transicion y de Lago). En dado caso
que sea una estructura Hamada tipo A ( estadios, fabricas que manejen material explosivo, hospitales
grandes oficinas, etc.), se le incrementara un 50% a estos coeficientes.
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Factor de comportamiento sismico

El factor de comportamiento sismico incluye la capacidad de los elementos estructurales al
resistir cargas ciclicas durante la accion de un sismo; la ductilidad, la resistencia y la capacidad de
deformacion sin incurrir en una falla fragil en los miembros de una estructura sometidos a

movimientos sismicos, representan un aspecto fundamental en el disefio. El factor Q de
comportamiento sismico varia entre 1 y 4 de acuerdo a los requisitos de estructuracion y resistencia

(inciso 5, NTC-Sismo).

Espectros de diseiio

Una de las varias maneras de medir un sismo es empleando espectros de respuesta. Estos son
graficas de respuestas maximas de estructuras de 1 grado de libertad de distintos periodos obtenidos
a partir del registro de la excitacion sismica, vista como aceleracion registrada por un acelerografo.

Los espectros de respuesta muestran las caracteristicas del sismo desde el punto de vista del
efecto (desplazamiento, velocidad y aceleracion) sobre las estructuras. Es evidente que durante la
vida util de una estructura, mas de una vez estara sujeta a la accion de un sismo. Si interesan los
espectros para obtener las aceleraciones maximas, conviene considerar no solo el espectro de
respuesta de un solo sismo, sino los de todos aquellos que pudieran tener efecto sobre la estructura.
Para cubrir esta posibilidad se utilizan espectros de disefio.

Los espectros de disefio se idealizan en tres ramas: una ascendente, una horizontal y otra
descendente, expresada como una funcidon exponencial. Se proporcionan tres espectros diferentes,
uno para cada tipo de sueio, considerando los efectos de los tembiores y su respuesta a cada tipo de

suelo.

Los coeficientes sismicos que se presentan en el Reglamento corresponden a las ordenadas
maximas del espectro de aceleraciones; en |la seccion 3 de las NTC para Disefo por Sismo se
indican los valores de los periodos caracteristicos para dichos espectros en las zonas ya

mencionadas.
Asi, la naturaleza de las vibraciones en funcion detl tipo de suelo - firme o blando - modifica la

forma de los espectros de respuesta. En la figura 2.10 se pueden observar las diferencias entre el
espectro de disefo para el terreno duro y el espectro de diserio para el terreno blando.
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CAPITULO Il EXPLORACION Y MUESTREO DEL SUBSUELO

1 paso preliminar esencial para el disefio y la construccion de un proyecto de ingenieria civil es

la investigacion completa y detallada del lugar seleccionado. El tamafio y el tipo de proyecto
afectara a los alcances de una investigacion, pero siempre existe la necesidad de llevarla a cabo; aun
la obra mas pequefia amerita algun tipo de investigacion de campo.

Ademas, las investigaciones de campo también son necesarias cuando se reportan las condiciones
de seguridad de obras ya construidas, se planean modificaciones de las mismas, se investigan los
casos de fallas y se estudian las fuentes de materiales de construccion. Una gran parte de la
investigacion debe completarse antes de la etapa de disefio del proyecto, aunque es probable que se
superpongan, en especial cuando se trata de obras importantes o bien se requieren ensayos in situ.

Una investigacion de campo para un proyecto de mediano a grande consiste de varias etapas.

Todas ellas se interrelacionan y se pueden traslapar o llevarse a cabo en distintas secuencias para
diferentes tipos de lugares y de proyectos. Los datos de una etapa pueden necesitar de mas
etaboracion que en ofras etapas, continuando asi esta secuencia ain hasta después de la terminacion
del contrato.

a) Estudio de gabinete: es esencialmente la reunion de una amplia gama de informacion en
relacion con el lugar, por ejemplo, mapas y dibujos, detalies del desarrollo actual o histoérico,
informaciones de las autoridades locales, mapas, memorias y registros geologicos, detalles
de las redes eléctricas y demas servicios, restricciones, derechos de via, estado legal de las
propiedades adyacentes, fotografias aéreas.

b) Reconocimiento del lugar: se aconseja mucho una visita temprana del lugar por los expertos
idoneos, por ejemplo, gedlogo, topografo, ingeniero de mecanica de suelos, hidrélogo, etc.
Se debe reunir la informacion acerca de la disposicion general del lugar, su topografia y
geologia basica, detalles de accesos, restricciones de entrada y altura. Se deben examinar
las condiciones locales como clima, corrientes de agua, condiciones del agua subterranea,
uso del lugar en relacion con el clima y la época del afio. Se deben mantener, hasta donde
sea posible, registros fotograficos.

c) Exploraciéon detallada del sitio y muestreo: investigacion de la geologia en detalle y
condiciones sub-superficiales del suelo, usando fosos de prueba, galerias, perforaciones,
ensayos de penetracion, meétodos geofisicos; estudio de las condiciones de! agua
subterranea durante un periodo largo (quiza, incluso después de terminar la obra); examen
de las estructuras existentes y adyacentes para detectar grietas y asentamientos;
locatizacion de estructuras subterraneas o cavidades, tubos enterrados, ductos de servicio,
etc.; toma de muestras para examenes mas detallados y ensayos de laboratorio.

d) Pruebas de laboratorio con las muestras: pruebas con muestras alteradas y no alteradas
elegidas por el grupo de exploracion; pruebas de suelos (especificadas por el proyecto) en
cuanto a clasificacion, calidad, permeabilidad, resistencia al corte. compresibilidad, etc.;
pruebas en nucleos de rocas y muestras para resistencia y durabilidad; pruebas de
materiales de construccion, como la relacion de carga de California; pruebas de aguas
subterraneas; analisis quimicos y petrograficos.

e) Ensayos in situ: ensayos llevados a cabo en el propio lugar, ya sea antes o durante el
proceso de construccion; pruebas en el suelo tales como veleta de corte, penetracion del
cono, ensayo de carga con placa, ensayo de presiometro; pruebas de carga estructural como
ensayos de pilotes, cargas de prueba observaciones de desplazamientos.

f) Reporte de resuftados: detalles del estudio geologico, incluyendo estructuras, estratigrafia y
mapeado,; resultados de perforaciones, etc.., incluyendo libre de registros, referencias de
muestras e interpretaciones estratigraficas; comentarios y recomendaciones relacionados
con el disefo y la construccion de la obra propuesta; recomendaciones de investigaciones o
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CAPITULO Il EXPLORACION Y MUESTREO DEL SUBSUELO

ensayos adicionales y sistemas de monitoreo de la construccion y de la posconstruccion.

El alcance y el enfoque de las investigaciones de campo dependen en parte de la naturaleza del
lugar y en parte del tipo de estructura. Es evidente que las posibilidades de modificaciones y
permutaciones son infinitas, pero los siguientes ejemplos pueden ilustrar la forma en que se incluye
una gran amplitud de variables.

Tipos de lugar

a) Compacto: urbano, areas abiertas, regiones montanosas, planicies de inundacion, valles

fluviales, bahias, mar adentro.
b) Extendido: carretera, rutas de ferrocarril, tuneles, drenajes, ductos, canales, lineas de

transmision, defensas costeras.

Tipos de estructura. Nueva o existente; alta o baja; edificios (estructura reticulada, construccion
prefabricada, peso ligero, etc.), apartamentos, oficinas, fabricas, almacenes, centrales de energia,
etc.; materiales (acero, concreto reforzado, concreto presforzado, albanileria, madera, etc.).

Es obvio que el costo de una investigacion depende del alcance y la profundidad del trabajo a
realizar con el tipo de lugar, ya que ejerce una gran influencia. Expresandolo en forma de porcentaje
del precio total contratado, el costo de investigacion suele ser menor para proyectos grandes o
cuando existen buenas condiciones del terreno; por regla general, esta cifra estara entre 0.2 y 2% del

costo total.
Programa de exploracion.
Un programa de exploracion debe considerar tres aspectos fundamentales:
> Una idea clara de lo que se pretende lograr con la exploracion.
» Tener conocimiento de los procedimientos y métodos de sondeo, y muestreo.

»~ Estar concientes del costo de la exploracion y la relacion que existe con la construccion de
fa cimentacion.

Es importante elaborar un programa de exploracion por etapas que se iran integrando conforme
se acumule la informacion.

Exploracién preliminar

Es importante en la planeacion de una exploracion del suelo comenzar a recabar informacion
preliminar, que consiste en:

Obtener informaciéon de la zona para conocer su problematica. Para esto se puede acudir a
fuentes de informacién como son:

>

Instituto Nacional de Estadistica e Informatica
Sociedad Mexicana de Mecanica de Suelos
Comision Federal de Electricidad

Secretaria de Comunicaciones y Transporte
Petroleos Mexicanos

Comision de Aguas del Valle de México
Instituto de Geologia

instituto de Geografia

Instituto de ingenieria

[
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Organismos Publicos (DGCOH, CNA, etc.)

Datos sobre las condiciones del suelo cercano a la obra y sobre el comportamiento de otras
estructuras.

v

Fotografias aéreas de la zona.

v

» Reconocimiento del lugar.
> Requerimientos de codigos y reglamentos.
> Datos preliminares de disefno.

Basandose en esta informacion previa se elige un método de exploracion preliminar con el fin de
conocer las condiciones generales del subsuelo. Frecuentemente se recurre al uso de ia prueba
de penetracion estandar hecha con alguno de los sondeos.

Alcance y profundidad de la exploracién del lugar

La mayor parte de la informacion generada por la exploracion del lugar esta relacionada con los
depositos sub-superficiales de rocas y suelos. El objetivo general consiste en obtener un modelo
tridimensional del lugar, que se extienda tanto lateral como verticalmente, para incluir todos los
estratos que puedan llegar a afectarse por las variaciones de cargas, producidas por la construccion
propuesta.

Para lograr un alcance adecuado. la separacion de los fosos de prueba o perforaciones debe
estar basada en consideraciones tanto del tipo de estructura, por ejemplo, estrecha o ancha; alta o
baja; pesada o ligera; como también por la naturaleza de las condiciones del terreno, por ejemplo,
roca o suelo; firme o blando;, homogéneo o estratificado. Las perforaciones deben efectuarse en
puntos estratégicos con respecto al plano de la construccion, como: proxima a las esquinas, cerca de
puntos de cargas pesadas, contigua a areas en las que debe controlarse el asentamiento. En
condiciones uniformes y homogéneas, las perforaciones deben separarse unos 100 m; en
condiciones de variaciones laterales o verticales, la separacion se reduce en forma proporcional y
puede llegar a 5§ m en casos severos. Por otra parte las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccion de Cirnentaciones en el apartado de Exploraciones inciso b) nos dice que “El
numero minimo de exploraciones a realizar (pozos a cielo abierto o sondeos), sera de uno por cada
80 m o fraccion del perimetro o envolvente de minima extension de la superficie cubierta por la
construccion en las zonas | y I, y de una por cada 120 m o fraccion de dicho perimetro en ta zona IH”

La profundidad de exploracion esta relacionada de manera primordial con los tipos de materiales
presentes y su susceptibilidad a ia compresion al ser sometidos a cargas. Es posible obtener una
guia util (estrictamente una guia y no una regia) calculando las predicciones de aumento del esfuerzo
vertical. En ila investigacion deben incluirse los estratos que probablemente queden sometidos a un
aumento del 10% o mas del esfuerzo vertical efectivo. Otra guia simple, pero no tan confiable, es
efectuar perforaciones hasta por lo menos 1.5 veces ia anchura de la cimentacion; conviene ser
cuidadosos al aplicar esta guia cuando se van a construir cimentaciones multiples. Cuando existen
estratos de rocas, conviene continuar todas las perforaciones hasta cuando menos 1.5 veces dentro
de la zona de roca sdlida sin efectos del intemperismo. En todos los casos, deberan perforarse varios
pozos hasta profundidades mayores, para no pasar por alto las capas débiles insospechadas. En las
Normas Técnicas Complementarias para Diseffio y Construccion de Cimentaciones en el apartado ya
mencionado y mismo iNciso nos expresa que “la profundidad de las exploraciones dependera del tipo
de cimentacion y de las condiciones dei subsuelo pero no sera inferior a dos metros bajo el nivel de
desplante, salvo si se encuentra roca sana y libre de accidentes geologicos o irregularidades a
profundidad menor...".

» La profundidad a la cual se obtenga el 10% de presion efectiva calculada de acuerdo con
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ia teoria de distribucion de esfuerzos (Boussinesq).

> La profundidad de un sondeo sera igual a 2 o 2.5 veces el ancho de la edificacion.

Métodos de exploracion del lugar

Al seleccionar los métodos de investigacion /in situ se deben considerar cuatro grupos principales
de factores:

a) Naturaleza geoldgica del lugar: cuando se trata de arcillas, la forma mas practica de
exploracién son las perforaciones simples; en las arenas se pueden requerir perforaciones
adecuadas junto con equipo especial de muestreo; los fosos de prueba son practicables en
suelos firmes o compactos o en rocas blandas, por encima del nivel freatico; en las rocas
duras, las perforaciones con barrenos saca nucleos pueden llegar a suficiente profundidad,
pero tienden a proporcionar poca informaciéon de caracteristicas estructurales, tales como la

geometria de las juntas.

b) Naturaleza topografica del lugar: tanto el tipo de terreno como el acceso al lugar, son factores
importantes desde el punto de vista de la movilidad del equipo de exploracion; en terrenos
montafiosos o de gran inclinacion, puede ser mas conveniente contar con galerias de avance
mas o menos horizontal, que con perforaciones verticales; en los terrenos saturados de agua
o de tipo pantanoso, se pueden requerir obras preliminares para carreteras, areas firmes, etc.

c) Tipo de informacién requerida: tanto el disefiador como el constructor estaran
primordialmente interesados en la naturaleza y la secuencia de ilas rocas y suelos sub-
superficiales, pero, en ocasiones, se requiere informacién mas especializada: detalies de la
geometria de las interfases, flujos subterraneos, presencia de caracteristicas enterradas (ya
sean naturales o construidas), localizacion de las superficies previas de falias, etc.

d) Costo y tiempo: por lo general, mientras mas profunda sea la exploracion, mas costosa y
larga sera; los costos pueden reducirse aumentando el nomero de perforaciones (o fosos,
etc.); los factores de tiempo deben tenerse en cuenta en la etapa de planeacion del proyecto.

Fosos de prueba

En los suelos cohesivos y rocas blandas por encima del nivel freatico, los fosos de prueba suelen
ser preferibles a las perforaciones; se logran con facilidad con una excavadora mecanica o incluso a
mano, y tienen la ventaja de que exponen la sucesion de estratos para facilitar su inspeccion visual.
La principal desventaja es que estan limitados a profundidades de 2 a 3 m, o Quizéd un poco mas con
excavacion manual adicional. Las paredes laterales de los fosos deben Ssoportarse de manera
adecuada, aun cuando soélo vayan a quedar abiertas por periodos cortos; también puede ser
necesario instalar algun tipo de equipo de bombeo de agua, en especial cuando se trata de rocas y
suelos permeables. Las muestras pueden tomarse manualmente del fondo y de las paredes laterales
del foso. Los fosos de prueba resultan muy utiles en los suelos que contienen cantos o guijarros,
para observaciones del agua subterranea y para localizar tuberias y ductos de servicio enterrados.
En estos pozos se pueden tomar muestras alteradas o inalteradas de los diferentes estratos que se
hayan encontrado. Las muestras alteradas son simplemente porciones de suelo que se protegeran
contra perdidas de humedad introduciéndolas en frascos o bolsas emparafinadas. Las muestras
inalterada deberan tomarse con precauciones, se labra la muestra en una oquedad que se practique
al efecto en Ila pared del pozo. La muestra debe protegerse contra perdida de humedad
envolviéndola en una o mas capas de manta debidamente impermeabilizada con brea y parafina.

Galerias

Las galerias (también llamadas socavones) se excavan casi horizontalmente. ya sea en la
superficie de terrenos muy pendientes. en riscos o en paredes de cantera, asi como en el fondo de
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las lumbreras. El costo de la excavacion de galerias (y de las lumbreras profundas) es muy elevado
y, ademas, la operacion es difici en las tierras sueltas o por debajo del nivel freatico. Por
consiguiente, las galerias no son de uso comun, excepto en investigaciones especializadas como
tuneles piloto, prospecciones mineras o cuando ios demas meétodos no son adecuados.

Barrenadores manuales

El barrenador manual (también llamado
posteadora o barreno Iwan) es una he-
rramienta manual muy simple que se usa
para perforaciones en suelos blandos hasta
una profundidad de 5 a 6 m. La forma usual
es un barrenador para arcilla semicilindrico
de 100 mm de diametro, unido por medio de
una serie de varillas de extension de 1t m a
una cruceta que se hace girar manualimente
desde la superficie (Fig. 3.1a). Para extraer la
muestra, el barrenador se reempiaza por un
tubo de muestreo de 38 mm unido a un
acoplamiento de percusion corredizo (Fig.
3.1b). Al levantar el sistema de varillas de
extension/acoplamiento de percusion y
forzarlo hacia abajo, ei tubo muestreador
penetra en el suelo del fondo del orificio.
Después se hace girar la cruceta para cortar
la muestra y el tubo se levanta por medio del

(s}

Perforacion de percusién

El equipo es muy simple y
portatii  y resulta bastante
eficiente en suelos blandos o
firmes Iibres de cantos o
guijarros. El diametro usual de
la perforacion es de 150 mm,
pero se puede legar hasta 300
mm; aunque relacionada con el
tipo de suelo, la profundidad
maxima de exploracion es
aproximadamente de 50 a 60
m.

1))
|

[ e ' ]

Fig. 3.2 Equipo de perforacion por percusion

acoplamiento de percusion. Con este tipo de
. El eql“ipo consiste en una a) Torre y cabrestante, b) cuchara, c) Conador de arcilla, d) Cincel
grua de torre, un cabrestante

Fig. 3.1 Barrenador manual y muestreador sondeo se obtienen muestras alteradas.
1]
con motor (Fig. 3.2a) y un

conjunto de herramientas de perforacion. Se usa el método de percusion con el cual la herramienta
se eleva con el cabrestante hasta mas o menos 1 m por encima del fondo del pozo, y después se
deja caer por su propio peso, con lo cual ia herramienta de corte penetra en el suelo. Cuando ésta
queda liena de la muestra, se vuelve a elevar a la superficie, en donde se recoge la muestra alterada.

El contador de arcilla (Fig. 3.2c) es un cilindro de extremo abierto con ranuras en los 1ados y una
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zapata cortante separable en el extremo inferior; esta herramienta se usa en especial para suelos de
arcilla en perforaciones secas. Algunas veces se usa un barrenador de arcilla; éste se hace girar
manualmente para avanzar la perforacion; también se usa para limpiar el fondo del orificio antes del
muestreo.

Para perforar en arenas y gravas se usa la cuchara extractora para arena (Fig. 3.2b). Se trata
también de un cilindro no ranurado y de extremo abierto con una zapata cortante desmaontable que
tiene una valvula de charnela. La valvula asegura la retencion del material suelto o suspension en |la
cuchara para elevario a la superficie. En los suelos compactos sin cohesiéon o en los que contienen
cantos y guijarros se usa el cincel (Fig. 3.2d) para romper los materiales duros; los fragmentos y la
suspension asi obtenidos se extraen usando la cuchara.

En condiciones hamedas y en suelos sueltos o bien para pozos muy profundos, es necesario
instalar un ademe cerca de la superficie. Por lo general consiste en una serie de tubos de acero
atornillados en sucesidn hasta lograr la longitud deseada, que se encajan a presion o con un
martinete a medida que avanza la perforacion. El ademado puede extraerse después de |a operacion
o bien dejarse en el suelo para futuras observaciones.

Barrenadores rotatorios

montados sobre vehiculos, constituyen un
método de perforacion muy versatil y
portatil. Ademas de perforaciones para ex-
ploracion, también se usan para hincar
pilotes; existe una gran variedad de tipos y
tamanos, desde unidades pequenas _i
montadas en tractores comunes, hasta ma-
quinas grandes, capaces de perforar
profundidades hasta de 50 m y, con
algunos tipos, hasta diametros de 2 m.

Los barrenadores rotatorios a motor H

6 ia) ) )
A los barrenadores se les clasifica Fig. 3.3 Barrenadores Rotatorio
como barrenadores de aspas o 8) Barrenador de aspas cortas.b) Barrenador de aspa continua
barrenadores de cucharon. Los ©) Barrenador de cucharén
barrenadores de aspas cortas (Fig. 3.3a) consi ' en aspas helicoidales cortas unidas a la flecha,

con dientes cortadores y una broca piloto de diametro pequefo en el extremo inferior; estas unidades
tienen diametros que estan entre 75 y 500 mm, y en casos especiales hasta 1 m. En los
barrenadores de gran tamano, la hélice es de una sola revolucion y se les llama barrenadores de
aspa simple. Los barrenadores de aspa continua (Fig. 3.3b) se usan para elevar en espiral el suelo
cortado hasta la boca del orificio; en esta forma se extrae el material necesario y la unidad siempre
esta limpia; se pueden anadir secciones espirales adicionales a medida que avanza la perforacion.

Un avance mas reciente del barrenador de aspa continua es el barrenador de vastago hueco, que
consiste en un aspa espiral larga unida a un tubo hueco con un casquete adaptador en el extremo
superior. Una varilla central de perforacion pasa a través del vastago hueco y esta unida al cabezal
cortador por el extremo inferior y al adaptador por el superior. Mientras se verifica la perforacion se
anaden longitudes extra de vastago hueco y varillas a medida que se vayan requiriendo; el adaptador
y la varilla de perforacion se pueden extraer en cualquier momento para facilitar la limpieza, con el
vastago hueco actuando como ademe. El uso de barrenadores de vastago hueco es muy
recomendable en depositos sueltos o blandos, en especial por debajo del nivel freatico.

Los barrenadores de cucharon (Fig. 3.3c) consisten en un cilindro metalico de extremo superior
abierto con cortadores montados en una placa de base; a medida que se corta el suelo, éste pasa al
cucharén que después se eleva y se vacia a intervalos. Los barrenadores de cucharon pueden
usarse para perforaciones rapidas en suelos firmes (no son adecuados para perforaciones de sueios
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sin cohesion, por debajo del nivel freatico) con diametros que van desde 300 mm hasta 2 m. Estos
barrenadores permiten perforar pozos de observacion hasta de 1 m de diametro; usando una caja
especial con ventilacion apropiada, una persona puede bajar hasta el fondo para observaciones
visuales.

Perforacién niicleada

En suelos duros y rocas se usan perforadoras con broca de corona accionadas a motor, que
consisten en una barra hueca de diametro pequefio que cuenta con una broca (Fig. 3.4) por su
extremo inferior. La barra gira a velocidades que van de 600 a 1200 rpm haciendo circular agua a
presion controlada a través de la broca. Los fragmentos desprendidos por el corte anular se
transportan hasta la superficie junto con el agua de circulacion. Por lo general, se lleva a cabo una
corrida de perforacion de 1 a 3 m antes de elevar ia sarta de barras y extraer el niucleo. Los tamafnos
comunes mas usuales para los barriles muestreadores de campo varian entre 30 y 100 mm (diametro
dei orificio), aunque es posibie contar con equipos de mayor didmetro para usos especiales.

conductos
para sagus
concucios para agus

Wbo extertor
i
]
tubo Nterior adiarmanto A carburo
anilo divigido para
slevar @l nucieo
b ach
roca coranuciecs ot o BT

L 24 (-1
Fig. 3.4 Barril muestreador de uso con perforadora rotatoria
&) Sistama de doble tubo, b) brocas

Métodos de muestreo
Existen dos categorias principales de muestras de suelos:

Muestras inalteradas: Se preserva, en la medida de lo posible, la estructura y el contenido de
humedad para que representen realmente las condiciones de campo; las muestras inalteradas son
necesarias para pruebas de resistencia al corte, consolidacion y permeabilidad; por o general, se
obtienen con un método adecuado para extraer ndcleos.

Muestras alteradas: Estas deben recolectarse a medida que se procede a la perforacion,
intentando en lo posible preservar el contenido de la humedad in situ; en general, las muestras
alteradas se usan para la identificacion del suelo y para pruebas de clasificacion y calidad; a medida
que se recolectan, las muestras se introducen en recipientes de vidrio o plastico y se sellan; también
se pueden usar latas o bolsas de plastico.

Alteracion de las muestras

Resulta virtualmente imposible obtener muestras /inalteradas en su totalidad, en especial cuando
se extraen de perforaciones cuya profundidad varia ge media a alta. El proceso de perforacion,
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hincado de la herramienta de muestreo y elevacion y extraccion de la herramienta para despueés
extraer la muestra, son todas causas potenciales de alteracion. Ademas, las muestras tomadas de
las perforaciones tienden a expandirse como resultado de la liberacion de esfuerzos. Las muestras
solo deben extraerse de pozos recién perforados o que se acaban de ampliar, tomando las debidas
precauciones para evitar el contacto con agua. Tan pronto como estan en la superficie, los tubos
muestreadores deben identificarse marcandolos en el exterior y el interior, sellando los extremos con
cera y tapandolos, para después almacenarios evitando los extremos de calor o frio y las vibraciones.

Los limos y arcillas blandos de baja plasticidad, son muy sensibles a la alteracion durante el
muestreo, en especial en el exterior cuando estan en contacto con el tubo muestreador. En las
rmuestras extraidas de pozos profundos, la reduccion del esfuerzo total produce una presion negativa
de poro en el centro y, a medida que se presenta la expansion, esta parte succiona agua de la zona
externa para disipar el exceso de presion negativa de poro. Por consiguiente, la zona externa se
consolida, pero puesto que la reduccion de la presion negativa de poro también resulta en una
disminucion del esfuerzo efectivo, la resistencia del suelo al corte también tiende a disminuir.

La alteracidn de la muestra puede disminuirse usando un tipo apropiado de tubo muestreador.
Los tipos de muestreadores mas comunes son: muestreador abierto, de pared delgada, de media
cafia o tubo partido y de piston.

Muestreador abierto o Denison.

El tipo de tubo muestreador mas simple y comun es el de tubo abierto, que consiste (Fig. 3.5a) en
un tubo de acero con rosca en ambos extremos. En el extremo inferior se enrosca una zapata de
corte y algunas veces una pieza de extension; en el extremo superior se enrosca un cabezal que
cuenta con una valvula “check” o de no retorno. A medida que la muestra penetra al tubo, la valvuia
permite el escape de aire y agua, pero permanece cerrada mientras el muestreador se eleva a la
superficie, con lo cual retiene la muestra dentro del tubo.

Se recomienda que el diametro de la cuchilla circular de |la zapata de corte (Dc) sea tipicamente
1% inferior al diametro interior del tubo (Ds), para reducir |a resistencia a la friccion entre la muestra y
el tubo. Ademas, el diametro externo del anillo cortador (Dw), debe ser un poco mayor que el tubo,
para disminuir la fuerza que se requiere para extraer el tubo de la perforacion. El volumen de suelo
desplazado por el muestreador en proporcion al volumen de muestra, esta dado por la relacion de
areas (A):

A, =Mx100
D

Para aminorar la alteracion de la muestra, la relacion de areas debe ser lo mas baja posible sin ir
en detrimento a la resistencia de la pared del tubo.

El tipo mas comun de muestreador abierto tiene un didmetro interno de 100 mm y una longitud
que varia entre 380 y 450 mm, lo que proporciona una relacion de areas de un 30%. Esto es
adecuado para todos los tipos de suelos cohesivos, pero en el caso de arenas sueltas o humedas, se
puede requerir una extension con valvula de charnela.

Muestreador de pared delgada o Tubo Shelby.

£n limos y arcillas btandas que son sensibles y faciimente alterables, se prefiere un muestreador
de pared delgada (o tubo Shelby) en lugar del tipo abierto (Fig. 3.5b). El extremo del tubo esta
maquinado en forma de cuchilla, con una reduccion del diametro hacia adentro para lograr una
relacion de areas de un 10%. Se usa un cabezal con valvula, aunque en este caso se adapta con un
perno en lugar de enroscarse. Los muestreadores de pared delgada existen en diametros que van
desde 35 hasta 100 mm y en una gran diversidad de longitudes.
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Muestreador de piston

fPara arcillas y limos aluviales muy blandos es necesario usar el muestreador de pistén (Fig.
3.5d), que consiste en un tubo de pared delgada que incorpora un piston. El muestreador se conecta
al extremo inferior de una barra de perforacion hueca, a través de la cual pasa una varilla interior que
opera el piston. Para iniciar el proceso, el muestreador se introduce hasta el fondo del orificio con el
piston fijado en su posicion inferior.

variila del
piston

- ::::r:lon barra de
e de perforacion
rforaciéon

muestreador
aliviaderos

véivula de
esfera

oriticios

espacio para
excedente
de muestra

ta sistomna de
—v}_eonncom piston
Pl zapata 50 mm
H b—t junta
cortadora cono de 60° sella
D
—— g
—eay
{a) (b) {c) (1. }]

Fig. 3.5 Muestreadores de suelos
a) M. abierto b) M. de pared delgada
c) M. de tubo partido, d) M de piston

El piston cuenta con una junta sellada que evita que el agua y otros materiales penetren al tubo.
Manteniendo el piston fijo contra el suelo en el fondo de la perforacion, se procede a liberario y el
tubo se hinca en el suelo hasta que penetre la totalidad del despiazamiento del piston. Después se
fija éste por la parte superior del tubo y el conjunto se extrae hasta la superficie, donde se desarman
los cabezales para sellar con cera y cerrar el tubo.

£! muestreador de piston suele estar disponible en tamarnos que van de 35 a 100 mm (diametro
interno), permitiendo obtener iongitudes de muestra hasta de 600 mm.

Muestreador sueco de hojas metalicas
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Se trata de una modificacion especial del muestreador de piston, disefiado para obtener grandes
longitudes (hasta de 25 m) de muestras continuas inalteradas. El principio basico es la eliminacion
total de la resistencia de friccion entre ia muestra y las paredes del tubo. Esto se logra alojando rollos
de hojas metalicas muy delgados en recesos construidos en el cabezal del tubo muestreador,; estas
hojas se van desenrollando y formando un forro entre el suelo y las paredes del muestreador, a
medida que el nicleo va penetrando en el muestreador. El piston se jala hacia arriba con un cable y
se agregan longitudes de tubo muestreador (68 mm de diametro interno) a medida que se
profundiza.

Al extraer ios tubos se desacoplan y se hacen cortes a través de la hoja metalica y el suelo.

Este tipo de muestreador se usa en especial para limos y arcillas blandas, en suelos de
estratificaciones delgadas y en suelos muy blandos o liquidos, tales como lodos lacustres 0 marinos.

Muestreador Pitcher

El muestreador Pitcher es similar al Denison; se usa en arcillas duras, limos cementados con
pocas gravas y limos compactos y particularmente en suelos con capas delgadas de materiales de
diferente dureza. Consta de 2 tubos conceéntricos, unidos a una cabeza compuesta de dos piezas: la
superior es fija y transmite la rotacion al tubo exterior que es el que corta, mientras que la inferior
soporta el tubo interior de 7.5 a 10 cm de diametro en que s aloja la muestra. Esta parte inferior esta
separada de ia fija por un resorte axial que permite regular la posicion relativa del tubo interior con
respecto al exterior. En la figura 3.6 se presenta un corte del muestreador con union tubo-cabeza con
tornillos allen. La parte fija de ta cabeza esta provista de un balero axial que mantiene estatico al tubo
interior mientras gira el exterior y absorbe la reaccion del resorte axial.

Las brocas de corte que utilizan los muestreadores Denison y Pitcher son parecidos en su
construccion.

Corazones de roca

Cuando la perforacion de un sondeo liega a encontrar alguna capa de roca sana, Nno es posible
seguir profundizando ni obtener una muestra con los meétodos anteriores. En este caso debe
proseguir la perforacion utilizando maquinas de perforacion equipadas con broca de diamante o del
tipo caliz. Las brocas de diamante son de acero duro con incrustaciones de diamante industrial. Se
acoplan a un muestreador llamado de “corazon” en cuyo interior se aloja la muestra. A su vez el
muestreador se monta al final de la tuberia de perforacion. Las brocas de tipo caliz estan
implementadas de un muestreador de acero duro, cuya penetracion se facilita con la introduccion de
municiones a traveés de ia tuberia de ademe y que actuan como abrasivo.
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Ensayos in situ

En aigunos suelos, como limos y arcillas blandas y sensibles, asi como en suelos gruesos sin
cohesion, resulta dificil obtener buenas muestras inalteradas. También se dificulta reproducir en el
laboratorio las condiciones representativas verdaderas de la estructura y/o la presion de poro, bajo
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ciertas condiciones de campo; por ejempio,
aluviones muy blandos. Debido a esto, se han
disefiado varios procedimientos de prueba in situ
bastante simples, que permiten lograr buenas
estimaciones de las propiedades del suelo en las
condiciones reales del mismo. Aunque en los
ensayos in situ, el grado de exactitud y control es
mas bajo que el que seria de esperarse en el
laboratorio, esto queda compensado por el gran
numero de pruebas que se pueden llevar a cabo.

Prueba de extraccion de nucleos

Este método es adecuado para suselos
cohesivos sin piedras y consiste en hacer penetrar
en el suelo un cilindro de acero que tiene un filo
endurecido de acero con un diametro interno de

100 mm y 130 mm de longitud, maquinado en forma de cuchilla cortadora por uno de sus extremos,
utilizando un martinete de acero de disefo especial (Fig.3.7). se extrae el cilindro y se recortan los
extremos de suelo adherido para tener un volumen exacto. Puesto que se conoce el volumen del
cilindro y la masa que extrae se puede determinar pesandoia, resulta facil calcular la densidad total.
Al mismo tiempo, se toman muestras pequefias de terreno de cualiquiera de los extremos de los que
se determina el contenido de humedad.
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El objetivo de esta prueba consiste en determinar la densidad total del sueloc que se ha colocado
por compactacién, o bien la de un suelo natural; después de medir la humedad, es posible
determinar ja densidad seca.

Prueba de sustitucion con arena

Este método es adecuado para suelos granulares y se basa en el uso de un cilindro para verter
arena. A través de una perforacion con un brocal especial, se excava un orificio cilindrico de
aproximadamente 100 mm de diametro y 150 mm de profundidad; el material extraido se coloca en
una charola y se pesa con cuidado. El cilindro vertedor de arena se coloca sobre el orificio y se deja
caer arena hasta llenarlo, con lo cual se determina su volumen. Puesto que se conoce la densidad de
la arena, se puede determinar el volumen de la cala, por tanto la densidad total del suelo in situ.
Existen dos tamanos de cilindros vertedores de arena, para suelos de grano fino intermedios y para
suelos de grano grueso.

Prueba de penetracion estandar (penetracion dinamica)

Es la prueba de mas uso en nuestro pais ademas de proporcionarnos datos confiables. Esta
prueba es muy comun cuando se estan efectuando perforaciones para estimar la densidad relativa y
ias caracteristicas de resistencia al corte mediante correlaciones. Se usa un muestreador estandar de
tubo partido (Fig. 3.5c) de 50 mm de diametro, que se hinca en el suelo en el fondo de una
perforacion, por medio de un martinete de 65 kg de masa, que se deja caer desde 0.76 m de altura.
El muestreador se hinca un total de 450 mm en el suelo y se registra el niomero de golpes del
martinete para los ultimos 300 mm de penetracion. Cada 600 mm de avance se extrae el
muestreador retirandose la fraccion de suelo del interior, lo que constituye una muestra. Para arenas
y suelos cohesivos, se usa la zapata de corte cilindrica, tomando muestras al mismo tiempo; para
suelos de granos mas gruesos se prefiere una zapata conica ciega, que produce resultados
idénticos.
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La resistencia a la penetracion estandar se ilustra en un perfil dibujando el numero de golpes (N),
dados para hincar 300 mm intermedios a la profundidad media de realizacion de ta prueba.

En suelos friccionantes la prueba permite relacionar de modo aproximado el valor de la
compacidad y el angulo de friccion interna (Fig. 3.8a). También se han elaborado graficas que
relacionan ia resistencia a la penetracion estandar con la presion vertical y la compacidad relativa
(Fig. 3.8b).

En una forma menos aproximada. en arcillas se estima el valor de la resistencia a la compresion
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simple, en funcion también de la resistencia a la penetracion estandar. (tabla 3.1)

Muy blanda <2 < 0.25
Blanda 2—-4 025 -0.5
Media 4-—-8 05-1.0
Firme 8—15 1.0-2.0

Muy firme 15 — 30 20-40
Dura > 30 >4.0

‘Tabla 3.1

Prueba de penetracién de cono

La prueba de cono es un ensayo de penetracion estatica, en el que el instrumento (Fig. 3.9) se
empuja en lugar de hincarse por golpeteo. El cono, que tiene un angulo de apice de 60° y un
diametro de base de 35.7 mm (lo que equivale a un area de 1000 mm?), esta unido a una varilla; ésta
se protege con una camisa exterior. Aplicando a la varilla una fuerza medida, el cono se empuja unos
80 mm en el suelo, a una velocidad de penetracion uniforme de 20 mmm/s. La relacion de la fuerza
requerida al area del cono se llama resistencia a la penetracion del cono (q.).

Los resultados son mas confiables para arenas y limos que tienen menos de 85% de saturacion.
Un desarrolio mas reciente es el penetrdmetro de cono “eléctrico”, en el que se incorpora una celda
de carga, lo que permite un registro de grafica continua de la resistencia a la penetracion en funcion
de la profundidad.

Prueba de veleta de corte

Con mucha frecuencia, los limos y las arcillas, en especial las de origen aluvial o de aguas poco
profundas, presentan grandes dificultades para el muestreo. La prueba de veleta de corte esta
disefiada para medir la resistencia in situ al corte sin drenar de estos suelos.

Una veleta de cuatro aspas (Fig. 3.10), montada en el extremo de una varilla, se hinca en el suelo
y se hace girar a una velocidad constante de entre 6 y 12 grados/mm, hasta que se produce el corte
del cilindro de suelo contenido en las aspas. Se regustra la torsion maxima necesaria para este corte.
Se recomienda que para suelos débiles (c, < 50 KN/m? ). el tamano del aspa sea de 75 mm de ancho
y 150 mm de longitud; mientras que para suelos un poco mas resistentes (50<100 KN/mM2 ). el tamanfo
debe ser de 50 x 100 mm.

La varilla de la veleta y las extensiones se protegen con una camisa para evitar que se adhiera el
suelo durante la aplicacion de la torsion. Dependiendo de la naturaleza del suelo, las pruebas de
veleta pueden efectuarse a profundidades hasta de 60 a 70 m.
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Prueba de carga con placa

El objetivo de la prueba de carga con placa es la obtencion de una curva carga/asentamiento.

Estas pruebas sueien ser tediosas y costosas,

y frecuentemente producen resultados poco

confiables. No obstante, pueden resultar utiles en ciertas circunstancias cuando es dificil o imposible

aplicar otros procedimientos;

por ejemplo, en ensayos de rocas alteradas por intemperismo,
formaciones de yeso o rellenos duros.

Primero, se excava un foso de prueba hasta la profundidad requerida, el fondo de! foso se
empareja y se coloca firmemente una placa de acero. Después, se aplica a la placa una carga

estatica con una serie de incrementos,

y se mide el grado y la velocidad de asentamiento

(desptazamiento vertical de la placa). Los incrementos de carga se siguen aplicando hasta provocar
la fluencia del! suelo. Se requieren varias pruebas con diferentes diametros de placa a diversas
profundidades; los diametros varian entre 300 mm y 1 m. Los errores en las estimaciones del
asentamiento provienen casi siempre de la diferencia entre el area de la piaca y el area de la zapata
real de cimentacion, y del hecho de que una estructura de mucho mayor tamafio afecta a un volumen
de suelo mas considerabie: las capas profundas pueden quedar sometidas a un esfuerzo, debido a la
estructura real, pero son afectadas por la placa. Otra fuente de error suele ser la falta de cuidado en
la colocacion de la placa, efecto que puede evitarse usando yeso como lecho de apoyo.

Prueba de carga en pilotes

Las pruebas de carga casi siempre se llevan a cabo en uno de los pilotes que se va a usar en la
estructura, colocado a una profundidad apropiada. El objetivo puede ser la determinacion de la carga
ultima o bien usar una “carga de comprobacion” sobre el pilote, siendo ésta un porcentaje especifico
superior a la carga de trabajo propuesta. El pilote puede someterse a la carga por medio de un gato
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hidrautico o acumulando taras en una plataforma construida sobre el pilote (Fig. 3.11).

A continuacion se describen brevemente dos procedimientos de prueba: método de carga
sostenida y método de velocidad de penetracion constante.

a) Metodo de carga sostenida. La carga de prueba se aplica en incrementos iguales,
sosteniendo cada carga hasta que el asentamiento observable haya cesado. Entonces, se
trazan curvas de asentamiento contra la carga y de asentamiento contra el tiempo. Este
procedimiento es recomendable cuando se requieren estimaciones del asentamiento para
cargas de trabajo; los resultados son menos confiables cuando estan determinando cargas
altimas.

b) Meétodo de velocidad de penetracion constante. En este método se hinca el pilote en el suelo
usando un gato hidraulico a una velocidad constante: 0.75 mm/min en arcillas, y 1.5 mm/min
en arenas y gravas. La carga se mide ya sea con un gato calibrado, o bien con una celda de
carga o un anillo de carga. Este método es bastante rapido y casi siempre requiere varios
observadores instruidos para tomar lecturas en forma simuitanea.

La grafica de carga/penetracion de un pilote predominantemente de friccion es similar a la que se
muestra en la figura 3.12. Cuando la curva se vuelve paralela al eje de penetracion o comienza a
decrecer, la carga final puede considerarse equivalente al valor maximo de carga. En el caso de
pilotes en los que predomina la carga de punta, la grafica de carga/penetracion correspondera a ia
forma que se muestra en la figura 3.12. Se recomienda que se considere que la carga uitima
corresponda a la carga correspondiente a una penetracion igual al 10% del diametro de la punta del
pilote. Sin embargo, esto presenta algunas dificultades, pues para un pilote de gran diametro se
requerirad una carga muy aita para producir este asentamiento; ademas, al usar pilotes muy largos,
los efectos del acortamiento elastico pueden ser significativos.
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e —— e —
- X i instrumento para =
medir la torsion

varitas de
extension
i
b
1!:.—“ ; : %o
; J imMermecio
ﬂr———— tubo de ademe

3 x diametro camisa de fa varilla
del orificio, min.

de ia veleta
¢

4 .
[ﬁ~ veleta

~

0.5 m min.

(a) (b}

Fig. 3.10 Aparato de veleta de corte
a) Prueba de la veleta en una perforacién
b) Prueba de penetracion con veleta
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Prueba de presiémetro

El presiometro es un dispositivo ideado por Menard en la década de 1950 - 1960, con el propdsito
de medir resistencia y compresibilidad in situ. El aparato consiste en dos componentes basicos: una
sonda que se inserta en una perforacion sin ademar y un medidor de volumen transductor de
presion.

La sonda estad formada por una celda de medicion con celdas de proteccion por arriba y por
abajo, encerrada en una membrana de hule (Fig. 3.13). La membrana se infla usando agua sometida
a una presion gaseosa (CO;), tomandose lecturas continuas de presion y volumen; las dos celdas de
proteccion aseguran que las paredes del orificio reciben una presion totaimente radial. Después se
grafica una curva presion/cambio de volumen, con |la cual se evaluan las caracteristicas de
resistencia al corte y deformacion.

‘ o ae agus
————— suspenaion de Los instrumentos modernos
agua y susio N
como el presiometro de
Cambridge (Fig. 3.13b) no sdélo
ubo para cables y perforan por si mismos, sino que
prasion gasaces también proporcionan mediciones

de la deformacion horizontal y la
presion de poro, lo que permite
obtener una curva completa de
esfuerzo efectivo/deformacion.
Con esta curva es posible
determinar los parametros de
resistencia al corte drenada o sin
drenar, asi como el maédulo de
corte y la relacion de Poisson.
Todo indica que no obstante que
los valores de resistencia que se
miden con el presiometro tienden
a estar del lado alto (inseguro),
las mediciones de esfuerzo
horizonta! efectivo y constantes
elasticas concuerdan bien con los
resultados de otras pruebas.

™~ linea de refomo
astges

Observaciones en pozos

Los pozos perforados durante
el transcurso de las
investigaciones de un lugar,
pueden dejarse al descubierto y
adecuarse si es necesario. Antes
de iniciar las observaciones debe
dejarse transcurrir un periodo de
fo! 24 horas después de la per-

Fuge. 3.13 Preswimetros . .
@) Tupo Menard. b) Tips Cambrdge foracion. Por o general, el nivel

de agua en un orificio se
determina por medio de una cinta métrica llena de gis, con flotador o haciendo descender una sonda
con interruptor eléctrico que actua a! entrar en contacto con el agua.
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Cuando se planea una serie larga de observaciones, puede resuitar conveniente insertar en el
pozo un tubo de observacion de diametro pequeno. E! tubo de observacion llega hasta una altura
conveniente por arriba de la superficie, y cuenta con un capuchoén; asi, el pozo puede sellarse para
evitar que se bloquee por el ingreso de desperdicios, lluvia o corrientes superficiales.

En los suelos cohesivos, la estabilizacion del nivel freatico puede requerir un tiempo largo; en
este caso, su posicion debe determinarse usando el método de /lenado y achicado. El orificio se llena
con agua y se achica una cierta cantidad; si se observa que el nivel del agua disminuye, se sigue
achicando; si se eleva, se vuelve a verter una pequena cantidad. Este proceso continua hasta que se
logra un nivel estacionario (siendo éste el nivel real del agua).

Se puede usar un meétodo alternativo de extrapolacién en el que se grafica el nivel del agua con
respecto al tiempo. El nivel real se determina extrapolando la curva hasta que sea paralela al eje del
tiempo (Fig. 3.14a). Al registrar varios niveles a intervalos iguales, se aplica el siguiente método de

calculo:

Donde: h,= elevacion del nivel de agua, desde tiempo t; hasta t,
hx= elevacion del nivel de agua, desde tiempo t, hasta t,
ha= elevacion del nivel de agua, desde tiempo t; hasta t;

Y ademas t; —tg = t>- t, = t3 — t; (Fig. 3.14b)

Entonces, el nivel observado de agua subterranea por debajo del nivel establecido es:

LN A i

D, = 3D, = 5 = —
© T hy—h, Yo —h, T ohy—hy

Las observaciones se continuan realizando hasta lograr suficientes estimaciones de la posicién
del nivel estabilizado del agua subterranea.

Nivead estirvumaco
B SOUS EIOv

g
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Mediciones de presiéon de poro

L.a presion de poro puede medirse en forma directa, hincando tubos verticales o piezémetros
abiertos hasta el nivel adecuado en el estrato requerido. En un acuifero sin confinar, el nivel de agua
en la columna debe responder al nivel freatico libre, por lo que la presion de poro en el extremo
inferior del tubo esta dada por la altura hasta el nivei observable del agua (Fig. 3.15). Cuando el tubo
penetra en un acuifero confinado, la presion artesiana fuerza el nivel de agua hacia arriba, hasta un
nivel correspondiente a una superficie piezomeétrica que representa la presion de poro en este

acuifero.
La superficie piezométrica artesiana puede estar situada debajo (Fig. 3.15b) o encima (Fig. 3.15¢c)
del nivel freatico de un estrato superficial libre.

(@) (b) (c)
cargas sin carga carga
confinar subartesiana artesiana

superficie piezométrica
. de presion del agua en
el acuifero continado

Fig. 3.15 Mediciones de presion de poro con tubos abiertos

Los tubos de extremo abierto tienen varias desventajas: tienden a obstruirse con el limo y
aigunas veces con la arcilla y su respuesta a los cambios de presion en el agua de poro es bastante
lenta. Para suelos de permeabilidad baja o cuando se requiere una respuesta mas rapida, se usa un
piezémetro cerrado, del cual hay dos tipos: el hidraulico y el de transductor de presién.

En el sistema de tipo hidraulico, se instala una punta piezomeétrica en el fondo de un pozo
perforado o bien (en las arenas) se hinca en el suelo. Por io general son huecas y consisten en un
cuerpo poroso y dos conexiones de tubos hidraulicos (Fig. 3.16). Los tubos hidraulicos conducen a
un indicador de tipo Bourdon o a un manoémetro, y casi siempre estan hechos de nylon rigido. Es
esencial que el sistema permanezca libre de aire. El agua del interior del piezé6metro responde a los
cambios de presion de poro del suelo circundante y esto se refleja en las lecturas de presion; se tiene
que hacer una correccion por la diferencia de posicion entre el tablero de medicion y la punta

piezometrica.

Entre los desarrollos recientes estan las puntas piezomeétricas que incorporan celdas de carga
eléctricas y medidores de alambre vibratorio, gue ofrecen una respuesta mas rapida y precisa y estan

libres de contaminarse con aire.
2QTC
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tubos gemetios
_—7 para permitir
ol fiujo de aire

arena ligeramente

apiso ademe

perforado slemento poroso
con un valor alto

tubo interior de entrada de aire

poroso

punta de punta de

selio principal penetracion penetracion
(b) (c)

primer selio

ademe de 100 mm

punta piezométrica:
tubo poroso de ceramica
con tapones de hule por
los extremos

arena

Fig. 3.16 Piezémetros
a) Tipo Casagrande.
P. de Penetracion: b) Tipo Geonor. c) Tipo Bishop

Meétodos geofisicos

Algunas propiedades geofisicas, como resistencia eléctrica, elasticidad, susceptibilidad
magneética, etc., varian de estrato a estrato; por consiguiente, una anomalia en las mediciones de
una propiedad especifica indica la presencia de una interfase de estratos.

Los meétodos geofisicos no miden realmente propiedades de ingenieria, pues constituyen
meétodos indirectos de exploracion de suelos; pueden usarse como procedimientos econémicos para
determinar los limites de los estratos del suelo, para localizar niveles de lechos rocosos y niveles
freaticos, y para detectar zonas de suelos organicos y la presencia de cavidades sub-superficiales.
En todos los casos, los datos geofisicos tienen gque correlacionarse con la informacion obtenida por
medio de perforaciones y fosos de prueba. Estos métodos estan mas encaminados ia Geologiay a la

Mineria.

Desde el punto de vista de la Ingenieria Civil, existen dos tipos de métodos geofisicos de uso
P
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comun: prospecciones con resistividad eléctrica y métodos sismicos.

Método de resistividad eléctrica

Aunque los constituyentes minerales de los suelos casi siempre son malos conductores de la
electricidad, la presencia de aguas subterraneas conteniendo sales disueltas permite la conduccion
de corrientes apreciables a distancias cortas moderadas. Es posible detectar variaciones
significativas en la resistividad entre estratos diferentes: por encima y por debajo del nivel freatico;
entre rocas fracturadas y suelos; entre espacios vacios y suelo/roca.

E! método comun para una prospeccién basada en la resistividad consi en hincar cuatro
electrodos en linea recta, separados por distancias iguales (Fig. 3.17a). Por el par externo de
electrodos se hace pasar una corriente () amp) y en el par interno se mide una diferencia de potencial
(E volts). Este sistema se conoce como configuracion de Wenner. Para un suelo de resistividad

aparente uniforme (p.). se puede establecer que

_ 2miE

“ 7

Para la localizacion de
interfases verticales, la
separacion se mantiene
@mchrocto @8 | constante y la configuracion
es transversal; a medida
que cada electrodo cruza

electrodo de,
corriente

o 2 - A CJ — » una interfase se registra un

I S ‘ Capa A cambio significativo de Ia

 C =TT - = —CapaB o - resistividad. Para
determinar la profundidad

x= 9 de una interfase horizontal
> . se toma una serie de
L % curva lecturas con diferentes
> tecrica: separaciones de los

electrodos, para trazar una
curva de campo p/d. La
curva de campo se compara
con un conjunto de curvas
a tedricas de relacion de re-
g sistividades, que
H representan sistemas de 2,

3 o 4 estratos, segun sea lo
mas apropiado. La figura
3.17b muestra un sistema
de curvas de dos estratos,
con {(a cual se puede
54 obtener ia profundidad de
5. =90 un estrato capa A
o) basandose en el factor de

Fig. 3.17 Metodo de Resistividad N B
a) Configuracion de Wenner, b) Curvas de relacion de resistividades de dos capas | diStancia X.

curvas tedrices
| l_\

2

H

i

En la tabla 3.2 se anotan algunos valores comunes de la resistividad en algunos materiales
térreos.
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Arcilla y limo saturado 0 - 10,000
Arcilla arenosa y arena limosa himeda 10,000 - 25,000
Arena arcillosa y arena saturada 25,000 - 50,000

50,000 - 150,000

Arena
Grava 150,000 - 500,000
Roca meteorizada 100,000 - 200,000
Roca sana 150,000 - 4,000,000
Tabla 3.2 Valores representativos de resistividad TRt ~ '1]-

Metodo de refraccion sismica F ALL A DE OREGEN

Las ondas sismicas se desplazan a velocidades diferentes a través de los diversos tipos de
materiales; son varios los factores que afectan a la velocidad de propagacion de la onda de choque,
como la densidad, el contenido de humedad, la textura, la presencia de vacios o discontinuidades y
la elasticidad. El meétodo de refraccion sismica se basa en la generaciéon de una onda sonica en las
rocas o el suelo usando un martinete, la caida de una pesa o una carga explosiva pequefa, para
después registrar su recepcion en una serie de gedfonos, situados a diversas distancias del punto de
choque (Fig. 3.18a). El trazo de la pluma de un registrador continuo detecta el tiempo del primer

arribo sonico en cada gedéfono.

La onda directa, que se desplaza a una velocidad V. por la capa superior A, llega primero a los
gedfonos mas cercanos al punto de origen del choque. Cuando la velocidad en la capa inferior es
mayor, la onda refractada que se desplaza a m velocidad Vg en la capa inferior B y a una velocidad
Va en la capa superior, llegara primero a un punto situado a una cierta distancia desde el origen de la
sacudida. Los tiempos del primer arribo se grafican con respecto a la distancia desde el punto de la
sacudida (Fig. 3.18b), para obtener dos lineas rectas de tiempo/distancia con pendientes 1/Va y 1/Vg.
Al considerar ia interseccion de las dos pendientes a una “distancia” X, se puede demostrar que la

profundidad de la capa A esta dada por:

1

— 2
hy =L x{Ya=Va
27\ v, +V,

E! método de refraccion sismica puede usarse para exploraciones hasta de 300 m de
profundidad, aunque es requisito indispensable que la velocidad en la capa superior sea menor que
ia de la capa inferior, esto Vag>Va.. Esta condicién tiene su origen en el hecho de que, para que las
ondas se refracten a lo largo de la interfase, deben llegar con una trayectoria que esté situada en un
angulo critico ic, con respecto a la normal y a la interfase, de tal manera que sen i.= Va> Va. En un
estrato de multicapas puede presentarse una capa “ciega”™ cuando la velocidad de la onda es inferior
a la que prevalece en la capa que esta por encima: ia onda directa pasara a través de la capa ciega
en forma perpendicular a la interfase y no se refracta. Otros de los errores pueden ser causados por
el hecho de que las interfases litolégicas no siempre corresponden a limites entre estratos de
diferentes velocidades de la onda; ademas, en los estratos anisotréopicos, puede presentarse una

diferencia entre la velocidad vertical y la horizontal.

En la tabla 3.3 se mencionan algunas velocidades de propagacion tipicas de varios materiales.

Meétodo de reflexion sismica

Los métodos de reflexion no son adecuados para exploraciones a poca profundidad, pues el
arribo de las ondas reflejadas queda oscurecido por ondas de superficie y de cortante de mucha
mayor amplitud. Sin embargo. los perfiles obtenidos con reflexiones sismicas son Ultiles para
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exploraciones profundas (> 300 m) y para exploraciones subacuaticas en rios, lagos y mares de poca
profundidad. Este método resulta especialmente Otit en prospecciones marinas, debido a que el agua
no puede transmitir ondas de corte ni ondas de alta velocidad.

Se emite una puisacion sénica que se refleja en el lecho marino o en las interfases del sublecho,
y el arribo de las ondas se detecta por medio de un sistema de hidré6fonos. Las velocidades de la
onda en el agua y en las capas del sublecho deben determinarse con otros métodos. Los resuitados
permiten obtener con gran rapidez y economia los perfiles laterales y verticales.

punto de trayecto de la trayecto de ia
sacudida onda directa gedfonos onda refractada
\\ G, S, '.\ Gg G,
. b . . . . . . 7 . . . -
;
/ Capa A
e et B
L
ot p>=
o —
%L——-"" %7 curva de tiempo
S = de primer aribo
2 "M . ]
(b) Oistancia
Fig. 3.18 Métwodo de refraccion sismica
Limo seco, arena, grava sueita, roca sueita, argayos y tierra vegetal 180 — 750
himeda
Morrena compacta; arcillas endurecidas; grava bajo el nivel fredtico, grava 750 — 2300
arcillosa compacta, arena cementada y arena
Roca meteorizada, fracturada o parcialmente descompuesta 600 ~ 3000
Lutitas sanas 750 - 3300
Arenisca sana 1500 - 4200
Caliza y creta sanas 1800 - 6100
Roca ignea sana 3600 - 6100
Roca metamaorfica sana 3000 - 4800

Tabla 3.3 Velocidades sismicas tipicas de algunos mareriales.
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CAPITULO IV PRUEBAS DE LABORATORIO

a mayoria de los suelos son una acumulaciéon heterogénea de granos minerates no

cementados. Sin embargo el termino “suelo” como lo usa el ingeniero incluye practicamente
todos los tipos de materiales inorganicos y organicos, cementados o no, que se encuentran en la
tierra. Se excluye solamente la roca dura que permanece firme después de expuesta al
intemperismo.

Para el ingeniero interesado en disefio y construccion de cimentaciones y obras de terraceria, tas
propiedades fisicas de los suelos, tales como permeabilidad, resistencia al esfuerzo cortante,
compresibilidad, interaccion con el agua, etc., son de primordial importancia ya que nos dan a
conocer la problematica del suelo o de |la zona en la que se piensa construir y asi contar con los
elementos suficientes para obtener la optima solucion.

Con objeto de que los ingenieros tanto en campo como en la oficina estén en condiciones de
entenderse con respecto a suelos, es necesario disponer de un método estandar de identificacion y
clasificacion de los mismos. Un sistema que describa a los suelos y {os coloque categéricamente en
grupos.

Para el diseno final de las estructuras importantes, la clasificacion debe ser complementada por
pruebas de laboratorio que determinen las caracteristicas de comportamiento del suelo, tales como
permeabilidad, consolidacion, resistencia al esfuerzo cortante, compresibilidad, etc., para condiciones
de campo previstas.

Sin embargo, los informes que contienen clasificaciones adecuadas de suelos y descripciones
correctas de ellos, pueden usarse al hacer estimaciones preliminares en determinar la extension de
las investigaciones de campo adicionales necesarias para el disefio final, en la planeacion de un
programa econémico e pruebas de laboratorio y en la aplicaciéon de los resultados de las pruebas a
exploraciones adicionales. E| conocimiento de la clasificacion del suelo, incluyendo sus propiedades
tipicas, es de especial valor para el ingeniero.

Clasificaciéon de los suelos.

En la naturaleza, los suelos rara vez existen separadamente como grava, arena, limo, arcilla o
materia organica, sino que generalmente se encuentran en forma de mezclas con proporciones
variables. El Sistema Unificado de Clasificacion de los Suelos (tabla 4.1) se basa en el
reconocimiento del tipo y predominio de los constituyentes, considerando tamafios de grano,
graduacion, plasticidad y compresibilidad. Esta clasificacion divide a los suelos en tres grupos
principales: suelos gruesos, suelos finos y suelos de alto contenido de materia organica. En el
campo, su identificacion se lleva a cabo por medio de inspeccion visual para los granos gruesos y por
medio de pruebas manuales sencillas para la parte fina de los suelos o para los suelos finos. En el
laboratorio, puede hacerse uso de la curva granulométrica y de los limites de Atterberg (se
mencionara mas adelante). Los suelos orgédnicos ( P, ) son identificados inmediatamente por su color,
oior, sensacion esponjosa y textura fibrosa ademas existe una nomenciatura grafica para identificar
los suelos Fig. 4.1.

a) Clasificacion de campo. Una muestra representativa del suelo (excluyendo las particulas
mayores de 76.2 mm. (3")), se clasifica iniciaimente como suelo grueso o suelo fino, estimando si el
50% en peso de las particulas pueden o no verse individualmente a simple vista (granos gruesos).
Los suelos que contienen mas del 50% de particulas gruesas son suelos gruesos; los suelos que
contienen mas del 50% de particulas menores de |0 que el ojo puede distinguir, son suelos finos.

Si el suelo es predominantemente grueso, se identifica como grava o arena si el 50% o mas de
sSuUSs granos son mayores o menores que la maila Num. 4 (4.69 mm Aproximadamente Y.™)

Si el suelo es una grava. debe a continuacion identificarse como “limpia™ (si contiene pocos finos
o ningun fino), o sucia (si contiene apreciable cantidad de finos). Para las gravas “limpias”, la
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CAPITULO IV PRUEBAS DE LABORATORIO

clasificacion final se hace estimando su gradacion; las gravas bien graduadas, pertenecen al grupo
GW;, las gravas uniformes y gravas con deficiencias en algunos tamafios de granos pertenecen al
grupo GP. Las gravas “sucias” son de dos tipos: aquellas con finos no plasticos (limosas), GM, y
aquellas con finos plasticos (arcillosas), GC. La determinacion de si los finos son limosos o
arcillosos, se hace por medio de las tres pruebas manuales indicadas para los suelos finos.

Si el suelo es una arena, los mMismos pasos y criterio que se usaron en las gravas se repiten, de
modo de llegar a determinar si el suelo es una arena limpia bien graduada SW, arena limpia mal
graduada SP, arena con granos finos limosos SM, o arena con granos finos arcillosos SC. Si un
material es predominantemente fino (mas del 50% en peso), se clasifica en uno de los seis grupos
ML, CL, OL, MH, CH, OH, estimando su deformabilidad (movilidad del agua, reaccion al agitado).
resistencia en seco (caracteristicas de quebramiento), y su tenacidad (consistencia cerca del limite
plastico), e identificandoilo como organico o inorganico. El comportamiento de los diversos grupos de
los suelos finos para cada una de las pruebas manuales se indica en el cuadro.

Los suelos que son tipicos de los diversos grupos, se clasifican inmediatamente por los
procedimientos sefialados. Sin embargo, muchos suelos en su estado natural tendran caracteristicas
propias de dos grupos, debido a que estan cerca de la frontera de los dos grupos de que se trate, en
porcentaje de los varios tamafios o en caracteristicas de plasticidad. Para este considerable niumero
de suelos, se usan clasificaciones de frontera; esto es, los dos grupos que describen de la mejor
manera al suelo, se indican separados por un guién, como sigue: GW - GC.

La clasificacion correcta de un suelo cercano a la linea de frontera entre los suelos gruesos y los
suelos finos, se hace clasificando primeramente al suelo como si se tratara de un suelo grueso y
después, como un suelo fino.. Dentro de la division de los suelos finos, las clasificaciones de frontera
pueden ocurrir tanto entre suelos de alto o bajo limite liquido entre materiales limosos o arcillosos en

el mismo rango de limites liquidos.

b) Clasificacion de laboratorio. A pesar de que la mayor parte de las clasificaciones de suelo se
haran a simple vista y por medio de las pruebas manuales, el Sistema Unificado de Clasificacion de
Suelos, ha tenido en cuenta la manera de clasificar con precisiéon a un suelo por medio de pruebas
de laboratorio. que consi: 1 en analisis mecanicos y determinacion de los limites de Atterberg. Las
clasificaciones de laboratorio a menudo se efectuan sobre muestras representativas de suelos que
han sido sujetas a pruebas de resistencia al esfuerzo cortante, compresibilidad y permeabilidad.

La curva de granulometria se usa para clasificar al suelo, como grueso o fino, y siendo grueso,
como grava o arena haciendo uso del criterio del 50%. Dentro de los grupos de grava y arena, los
suelos conteniendo menos del 5% de particulas menores que la malta Num. 200 (0.074 mm.), se
consideran “limpios”, y se clasifican como bien graduados o mal graduados, por medio de sus
coeficientes de uniformidad y curvatura. Para que una grava limpia esté bien graduada, GW, debe
tener un coeficiente de uniformidad C, mayor de 4 y un coeficiente de curvatura C. entre 1 y 3; si no
es asl, debe clasificarse como grava mal graduada, GP. Una arena “limpia” que tenga un coeficiente
de uniformidad mayor de 6 y un coeficiente de curvatura entre 1 y 3, pertenece al grupo SW; si no es
asi, es una arena mal graduada SP.

Las gravas o arenas “sucias”, son aquelias que contienen mas del 12% de finos, y se clasifican
como limosas (GM o SM) o arcillosas (GC o SW) por medio de los resultados de las pruebas de
limites de Atterberg, al vaciarios en la grafica de plasticidad. Los finos limosos son aquellos que
tienen un indice de plasticidad menor que 4, o Que caen abajo de la linea “A”. Los finos arcillosos son
aquellos que tienen un indice de plasticidad mayor que 7 y que caen arriba de la linea “A”".

Los suelos gruesos que contienen entre 5 y 12% de finos, son casos de frontera entre las gravas
o arenas “limpias” o “sucias”. Similarmente pueden ocurrir casos de frontera en gravas sucias y
arenas sucias. donde el indice de pilasticidad esta entre 4 y 7 (GM - GC, SM - SC). Por lo tanto,
tedricamente es posibie tener casos de frontera, en un caso de frontera: pero esto no esta permitido
y la regla para una correcta clasificacion es dar preferencia al grupo no plastico.

46



~- M

we.0? &8 wrvumnes T wae

—

SISTENA UNIFICADO DE CLASIFICACION OE SUELOS

RCLUTENI0 IDENTFICALION Y DESCRPCON

[ Tinacums o OONTFCON EX EL CAY

RO AOR. N ) EW L LADORATORS
(e imumne it M OVRES TICOS e ekt CTENO € CLSFCA
- .o r.-!'.-"
:i H “l | ) o o opmtn e rm—a— || i g
g . i 1 —vermmenm, || weemmasim | ST SEIRINE : ' | o o o ek e
LT + o— o, HA
* . . -
E! :“ ' b 0 [ . i ! Ll menmme [suormiie
TR | H e o B Y || LY | et e
I l ! b o otens, s, | 8] ¢ l* s et | geoommn.
o ! K I Tawds o g ™ (o ottam, mats & po, WS S & ) By . 1 mTiymen!
L] 3 e b de oo 89| - g -t ! 2N
!l ' . ‘ [T TIT= TTWr=ey 00 gty o gy ! ! n ] L e
;' l N ’ ! om0 X T ’ ‘ 1 : l.'a.l.ul e
] i ’ ., ' N e oo wp 6 S, " n o guete o porm, -:::‘..‘.-.-.m. i 'Il ' © ot o i b
!| M ' l t * o wn et me sopm :--_..u-:-..:- I ] ll
’.. - oy H e
l N tath o oo , et on e it atmany || s ot |smerniie
I: o ' I l--...;n.-.al LY Eaepiouding iyl L l smvijam el fhyemhiom
. “ ! P e ) l P T Y
| PN ' 1o wmn . S, oot @ 20 ¢ ! o nent |wedmmm
! ! Vo dm gt | ¥ - ' wmtyme! |
—i = v e Ml [raipremaymr——
LT el i | e Hom 1o 1 s o e
1 LI Pl ’ s b ... Vo sGE ) L
‘ . - = rrr
{ ! e | Npme 10 o ¢ ooy o 0 0 e it --.-.-—
H - w | ™[] e o owm e sl ot | B ‘='.|—
. ., sy
! v | . e gl & S s e, ol :;':::.'.': ‘ A
I [] L -y - et L 1] {
, 1L ) [ma mgumn ¢ orde " ki
' - - ol L e oy e :
v [
; ' . wor | | | ] e i, - — _:‘.:::'.:'r‘: N
’ - - L) %
; s 5 he r—e '
: s e s i dogina & O puney,
‘ (3 -y el - L] “dn e oy g ' %,
) »
i " e | Suue | 1gme " L YT = T _'2_'._~_ -
+ - L1 - (L LR :—t:-::.-..:-—-. 1910 00
- —— vmemeend cm eal same ot ——— by o - . -
CY RV Y e Ik SR @ o , @, Sub 1 ot 1 0 U A oyme s, g i) -::..-:-m“—

* ot

Ll T LY R TR )

10 00 U I R 5 8. PO B MO 0 b (oatend @ B 00 i P wigs o (B, e @ gua g S B putatn (@ sgen & O

Tablad A

3

D]
<
2
b}

)

¢
=

o
=1
@)
o)
[
)
txy
=




o

IS O rCm I o et 0 PCCNES FRE OF L0 10 (L Oy
o0 pocbentn 8 o 0l i o ol 0, 1 Bhn) Mo A b im0 S p wm
o s o1 o i it gum poivion 0

L R U T

o 8 9 8 i o, o 0 ) e ¥ 8, e
W & ok Sk ¢ ¢ o puiash g 1 Dl oy
i WAt g0 oo i o b o g0 0 g

Glons 0 oo o 4 00 ) 00 RN Y
WU bt B o 0 0 R B 6 ke e 1 g
PRI 0 )i i g, 0 ol 0 dpad .
0 0 b o o Lomh b o ok 44 0 e B9
W00 aive o e b ol 1oh o vl M b 0 ¢
00 ey {0 000 10 90 0 gl e ey § Q4
o1 0 e vo ot dekhe & v e 81

{qonm g fon b 101 o iplt | e OO 40 0
vl A 100 AR [0 P e, i e o
T LI

0 11 pe WHNNON et 4 b ol o MY
g Al 0 0 s punil b e b slan
fule b bu

1]}

(I L LI I
o 0 0 & otk ok o 0 (bt & ks o
VU Some 5 o gt g oo B 810,

O T T T
CTLL TR TEY 11 T

T T T T
CYL T T 7 [

T i i ¢ 00 00 4 (owiet Dm0t O o |
LY DT N L LT
o s o S NG, g M g
B KU vw o aglam |1 O Wy 3 0y ok, oo
ML AT I

0

TN | et e Wi |

Il i b B 0 (S VA A il 8
o ot I’ 1 o VU Gk Lo 0
o8 4 W0 0y o 0 e O, 00 O 00 B 0
o 1 opoon oowh 0 1 00 04 OO 0 b
omeb (k40w sy Sui Buh ¥ 5 4 Y
0000 o v ln i ke A 10 6 100 0 e uentnt, 0
0010 00 1 6 00 O oo o ¢ e § bl 0
0 e | e by (e 0, M o
eminboson fish dhin ot b0l vV imad b |
o) e pma bbb bub W i 8
0 b v

1 b 81 i i 09 00 s Bt B b ap 1 u0 |y
oo (b i g 1R ALIA SO
Y T T Y L T
o/ i o b, o oot 0 oo ol 19 00 0 W0
Dl xue e dbiini

10 ot o om0 0 e (k) 0 e
TILT,

Tivd
L

SISE

J0N¥0o AV
NCD

‘ N




CAPITULO IV PRUEBAS DE LABORATORIO

Una vez que se ha determinado si un suelo es fino, por medio de la curva de granulometria, su
clasificacion dentro de uno de los seis grupos se efectia con los resultados de los limites de
Atterberg, colocandolos en la grafica de plasticidad, poniendo atencion en el contenido de materia
orgéanica de! suelo. Los suelos finos inorganicos con indice de plasticidad mayor que 7 y sobre la
linea “A”, son CL o CH, dependiendo de si el valor de su limite liquido esta abajo o arriba del 50%
respectivamente. Simitarmente, los suelos finos inorganicos con indice de plasticidad menor que 4 o
debajo de la linea “A”, son ML o MH, dependiendo de que su limite liquido esté abajo o arriba de
50%, respectivamente. Los suelos finos que caen saobre la linea "A", pero que tienen un indice de
plasticidad entre 4 y 7, se clasifican como MLo CL.

Los suelos abajo de la linea “A" que son definitivamente organicos se clasifican como OL si
tienen limites liquidos menores que 50% y como OH si el limite liquido es mayor de 50%. Los limos
organicos y las arcillas organicas se distinguen comunmente de los limos inorganicos que alcanzan
la misma posicion en la grafica de plasticidad, por su olor y color. Sin embargo, cuando el contenido
de materia organica esta en duda, el material puede secarse al horno, volvérsele a agregar agua y
repetirse la prueba de limite liquido. La plasticidad de los suelos finos organicos se reduce
considerablemente al secarse al horno, debido a cambios irreversibles en los coloides organicos. El
secado al horno también afecta al limite liquido de los suelos inorganicos, pero en un grado mucho
menor. Una reduccion en el limite liquido después de secado al horno de mas de Y4 del limite liquido
anterior al secamiento, es una identificacion positiva de suelos organicos.

RIZz te0 CoaT.FCazA he L. Fepe~ I

v
FALLA DE ORIGEN

Fig. 4.4
SIMBOLOS DE 8RUP°8 DE SUELOS

PROPIEDADES INDICE

Las propiedades indice son utiles para determinar |as relaciones volumeétrico-gravimetrica de un
suelo y su clasificacion. Estas relaciones definen parametros que relacionan el peso de las fases del
suelo con sus correspondientes volumenes (tabla 4.2). Eil significado de estas propiedades es
definitivo en a comprension de las propiedades mecanicas del suelo.
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PROPIEDAD | SIM- MUESTRA MUESTRA NO FORMULAS DE CORRELACION
BOLO | SATURADA SATURADA
deneided de Ss Medicion en laboratorio eSr/w
|__ediidos
Contenido de w Medgicion on iaborstono wWm/ws -1 eSr/ Ss sr
agus Yo
Ja Ss
Volumen totat vm Medicion en iaboratono Vse Vaes Vw s Ve(leew) v(te
de la muestra i-n .
Volumen de Vs vm -(VaeVm) vm(l-n) Vv
s Ws /YwSs Tee o
Volumen de Vw Ww /Y Vv-Va Stvv §r‘¥.m.g StvVse
Volumen de va nulo Vm-(VseVw) Vv-Vw (1-Sr)Vvv 1.- 8¢ (1-Sr)jVse
asire o 1+e
Volumen de Vv vm - Vs vm-vs Vs n Yyme Vs e
vacios Ww/Yw 1-n 1 + @
Peso de Ws Madicion en laboratorio Wy 1(1*w) WwSs iSre
solidos SeVMYuL1-n)
Peso del agua Ww Madicién en laboratorio W ws ST Yy Vv eWsSr/ Ss
Peso total wm We - Ww We(1ew)
Raiacion de ] VVviIiVvs nin-1 w S8/ Sr
vaclos Ws Sr
Porosided n Vv/vm [YARX)
Peso Y. . Wt Ww, wmivm - -
volumétrico de b VaeVw vm y e
18 muestra ve wi/Sr - 1/Ss
Peso e — e
volumeétrico Ya Vs+eVw vm Vm (1 ew) SSYw. —Ss ¥y
1+e e W Sa/Sr
oo | Twm RV |y vy | We. o € Y | (S5e0iYw | (1o
saturado vm vm 1+e 1ee . w e 1/Ss
Peso »
Y Yo ~ Yw Ws. - . ® Yw) SEee-1Yw
volumetrico vm 1+e 1ee
Grado de Sr 10 Ww
saturacion Vv R Yg.Ss.
VVvY¥w e
Tabla 4.2 Relaciones Volumeétrico - Gravimetricas
va Asre o g8 Peso nuio I
Vv == Ww
vw Ww i
vm f— wm
|
Vs Vs 2 | Ws tws .
A ,'a. -
Volumenes Muestra Pesos

———
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Contenido de agua

Se define como la relacion de el peso del agua y el peso de los sdélidos contenidos en una
muestra de suelo, expresada en porcentaje. Esta prueba se puede realizar en muestras alteradas
como inalteradas.

El procedimiento consiste una vez obtenido el peso de la muestra (Wm) se somete a secado
dentro de un horno controlado a temperatura constante de 110 = 5°C, en un tiempo de 18 a 20 hrs,
al termino del cual se pesa nuevamente la muestra para conocer el peso de los solidos de esta (Ws).
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El contenido de agua se obtiene utilizando la siguiente formula:

Ww = Wi — Ws w =" 100
Ws

El contenido de agua de un suelo en estado natural presenta variaciones muy amplias; desde 0
hasta 800% o aun mayores.

Densidad de sdélidos.

La densidad de solidos o peso especifico relativo de los solidos se define como la relacion entre
el peso de los solido y el peso del volumen de agua que desalojan. Tratandose de gravas o rocas, se
determina la densidad con relacion al agua limpia (destilada) a la temperatura ambiente, estando el
material saturado. Para su determinacion se hace uso de matraces calibrados a distintas
temperaturas. Esta prueba se puede aplicar a muestras alteradas e inalteradas.

Segun el manual de la C. F. E. De acuerdo al tipo de suelo se tendra un rango para trabajar el
tamano de la muestra a probar:

Tipo de Suelo Tamarfio de ia
Muestra
Suelos Cohesivos 25— 50 gr.
Arenas Finas 50 — 80 gr.

Gravas y Arenas Gruesas 500 — 1000 gr.

El peso del agua que un matraz puede contener puede variar con i{a temperatura; esto se debe
por una parte, a que los cambios de temperatura provocan variaciones en el volumen del agua del
recipiente; y por otra parte, se modifica ila densidad del agua. Es conveniente formar para cada uno
de los matraces, una grafica de calibracion (Fig. 4.2), o sea, una curva que tenga, por ordenadas los
pesos del! matraz con agua hasta ia marca de aforo y como abscisas, las temperaturas
correspondientes.

Se empieza a cribar la muestra preparada y aproximadamente 200 gr. de material que haya
pasado ia malia No. 4 se coloca en una capsula de porcelana o vidrio refractario. El material se tritura
hasta que adquiera una finura tal que pueda pasar por la malla No. 40, dejandolo secar
aproximadamente por 18 hrs. a una temperatura de 110 =+ 5°C, transcurrido el tiempo dejamos
enfriar la muestra (preferentemente dentro de un desecador para que no absorba agua). Se toman
60 gr. del material frio y seco, se vacia en un matraz con agua destilada (pesado anteriormente) y se
pesa el matraz que contiene la muestra. Se pone en bafio maria a fin de expulsar el aire contenido
en el material; si se trata de material arenoso con 10 minutos sera suficiente, pero si es material
arcilloso bastaran 30 minutos. Es preferible contar con un sistema de vacio, ya que su uso mejora la
operacion pues la suspension hierve a una temperatura mas baja al disminuir la presion.
Transcurrido el tiempo se saca el matraz del bano maria se limpia exteriormente y se deja enfriar, ya
que adquiere la temperatura ambiente se agrega agua destilada cerca de la marca de aforo, se deja
reposar nuevamente el matraz hasta que adquiera una temperatura uniforme, después se le toma la
temperatura y se pesa. Posteriormente con la ayuda de una pipeta, debe agregarse agua destilada
en cantidad tal que la parte inferior del menisco coincida con la marca de aforo del matraz, y se
vuelve a pesar el matraz. La densidad de solidos se haya mediante esta expresion:

S, = TERIS CON
oo FALLA DE ORIGEN
Donde:

TESlS CON oS
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Wiws = Peso del matraz + agua + muestra a t°.

W, = Peso def matraz + agua a t° (de !a curva de calibracién).
W, = Peso del suelo seco.

S. = Densidad de solidos.

Para gravas el procedimiento es sumergir el material en agua destilada y se deja por 24 hrs.
hasta saturar, posteriormente se seca de forma superficial el material y se pesa (Wsh). A
continuacion se coloca el material en una probeta graduada llena de agua y se mide el volumen de
agua desalojado, se procede a secar el material dentro de un horno y ya seco se pesa (Ws). Con

esto podemos obtener el porcentaje de absorcion.

Wsh — W
absorcion = 2275 100
Ws
Wsh — W
Después se caicula el volumen de agua absorbido; Vwabs = —S—'ﬁ,——s
s

Y la densidad de sdlidos la obtenemos:

Ws

Ss = ————M —
Vw — Vwabs

siendo Vw = Volumen desalojado de agua.
Si se trata de suelos con particulas finas y gruesas, la densidad de sodlidos se obtiene mediante
la formuia:

100
(Yo)ret.mallad _ (“o)pasamallad
Ss(ret.mallad) Ss(pasamallad)

Ss =

TRESIS CON
FALLA DE ORIGEN
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Fig. 4.2
CURVA DE CALIBRACION DE UN MATRAZ
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T-TEMPERATURA EN GRADOS CENTIGRADOS

Granulometria

El analisis granulométrico de un suelo consiste en separar y clasificar por tamafios los granos
que lo componen. A partir de la distribucion de los granos en un suelo, es posible formarse una idea
aproximada de otra propiedades del mismo.

Para jas fracciones correspondientes a los tamafnos mayores del suelo, la determinacion de la
distribucion granulomeétrica se hace por un procedimiento de cribado a través de mallas para las
particulas mayores de 0.074 mm ( malla No 200 ), mientras que para las particulas menores el
analisis se hace por sedimentacion, mediante el uso del hidrometro ( analisis mecanico combinado).

TESIS CON p
"ALLA DR ORICEN
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Las muestras requeridas para la obtencién de la curva granulomeétrica pueden ser aiteradas o
inalteradas. La muestra de suelo representativa contendra por io menos 50 gr. de material que pase
la malila No 200 y 300 gr. de material que pase la malla No 4.

Primeramente debera secarse la muestra al aire y separarse en dos fracciones que definira la
malla No 4. De la fraccion que pasa la malla No 4, se toman - por cuarteo - 300 gr. de material y se
lavan sobre la malla No 200 utilizando agua destilada con |la recuperacion de la misma en su totalidad
dentro de un recipiente. El material retenido en la malla No 200 se sujeta ha secado de horno. Ahora
se efectua el cribado tanto la fraccion retenida en la malla No 4 como el material retenido en la malia
No 200 haciéndolo pasar - en ambas fracciones - a través de un juego de tamices de aberturas
descendentes (tabla 4.3 ) y anotandose el peso del material retenido que se obtenga en la malla.

Material Retenido en la Material que pasa la
Malla No. 4 Malla No. 4
Numero Abertura (mm) Numero Abertura (mm)
3" 76.2 No. 10 2.000
2" 50.8 No. 20 0.840
1 254 No. 40 0.420
S 19.05 No. 60 0.250
ve" 12.7 No. 100 0.149
3/8" 9.52 No. 200 0.149
No. 4 4.76
Charoia - Charola -
Tabla 4.3

Si durante el cribado llegara a haber material que pase la malla No 200, este se incorporara al
que pasoé la misma malla durante el lavado de la muestra. Con el material producto del lavado se
realiza el anaiisis por sedimentacion con hidrometro (densimetro).

La obtencion de los datos necesarios para el trazo de la curva granulomeétrica.

- En primer lugar se caicula el porcentaje respecto al peso total de la muestra de los materiales
retenidos en cada malia empleada y el que corresponde a los diametros caiculados en la prueba del
hidrometro.

- Se calcula el porcentaje acumulado del material que ha pasado por cada malla y menor que el
diametro calculado en la prueba del hidrometro.

- Por ultimo se dibuja la curva granulométrica sobre papel semi-logaritmico colocando en el eje
de las abscisas el tamafo de las particulas ( esc. logaritmica) y en las ordenadas el porcentaje que
pasa (escaia natural).

Para definir la graduacion de un suelo se proponen los coeficientes de uniformidad y de curvatura
(coeficientes de Allen Hazen).

El coeficiente de uniformidad C, se define:

Donde:

Deso = Tamano tal gue 60% del suelo, sea igual © menor.

Do = Tamano tal que sea igual o mayor que el 10% en peso del suelo (llamado por Hazen
diametro efectivo).

El coeficiente de curvatura C.. es igual a:
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siendo:

D3 de significado analogo a Dgp ¥ Dio.

Limites de consistencia o de Atterberg

Las propiedades de un suelo formado por particulas finamente divididas, como una arcilla no
estructurada, dependen en gran parte de la humedad. El agua forma una pelicula alrededor de los
granos y su espesor puede ser determinante de comportamientos diferentes del material. Cuando el
contenido de agua es muy elevado, en realidad se tiene una suspension muy concentrada, sin
resistencia estatica al esfuerzo cortante; al perder agua, va aumentando esa resistencia hasta
alcanzar un estado plastico en que el material es faciimente moldeable; si el secado continua, el
suelo llega a adquirir las caracteristicas de un solido, pudiendo resistir esfuerzos de compresion y
tension considerables.

Arbitrariamente, A. Atterberg marco Ilas fronteras de los cuatro estados en que pueden
presentarse los materiales granulares muy finos, fijlando los siguientes limites: limite liquido, limite
plastico y limite de contraccion El primero es la frontera entre el estado liquido y el plastico; el
segundo entre el estado plastico y el semisdlido; y el tercero separa el estado semisodlido del sdlido.

Limite Liquido

Su determinacion se basa en el uso de la llamada Copa de Casagrande, un recipiente de
dimensiones y peso estandarizados en que se coloca el suelo y se le hace una ranura en forma
trapecial de dimensiones normalizadas (Fig. 4.3).

Para la realizacion de la prueba se requiere una muestra de suelo con la mayor proximidad a sus
condiciones in situ por lo que respecta al contenido de agua. Esta muestra no debera haber sufrido
secado posterior a la extraccion.

Se toman unos 100 gr. de suelo
humedo y se mezcian con una espatula
hasta formar una pasta suave y uniforme.
Si es necesario se aftade agua destilada
hasta alcanzar la consistencia deseada.
Después se coloca una porcion de la
pasta en la Copa de Casagrande con un
espesor aproximado de 1 cm. Se hace la
-(S/764™) ranura de unos 4 cm de longitud. Se
acciona el aparato a razon de dos golpes
por segundo hasta que la parte inferior del
talud de la ranura se cierre 1.27 cm ( 0.25”
). Se mezcla nuevamente el suelo y se
repite el procedimiento hasta obtener 2
determinaciones con diferencia maxima de
un golpe. Inmediatamente se obtiene el
Fig.4.3 contenido de agua de unos 10 gr. de suelo
de |a zona proxima a la ranura cerrada.

1390 mm. (0.53")
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Se repite todo el procedimiento variando el contenido de agua del suelo agregando agua por
goteo o secando por remoldeo para provocar evaporacion. No debe someterse a una evaporacion
brusca. Es necesario obtener cuatro determinaciones cuyo numero de golpes este comprendido

entre 10 y 35.

Una vez obtenidos los contenidos de agua para los diferentes ensayes se procede al trazo de la
curva de fluidez, colocando en el eje de las ordenadas los contenidos de agua en escala natural y en
el eje de las abscisas los numeros de golpes en escala logaritmica. La curva se considera
aproximadamente una linea recta entre los 10 y 35 golpes cuya ecuacion es:

donde:

W=-FwilogN+C

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

Fw: indice de fluidez, pendiente de la curva de fluidez, igual a la variacién del contenido de agua

correspondiente a un ciclo de la escala logaritmica.

N : Numero de golpes.

C : Constante igua! a la ordenada de la abscisa de 1 goipe; se calcula prolongando el trazo de la

curva.

Entonces, el limite liquido ( LL ) se define como el contenido de agua del suelo para el que la
ranura se cierra a lo largo de 1.27 cm. (0.5") con 25 golpes en_la copa. El limite liquido de un suelo

plastico corresponde a una resistencia al corte de 25 gricm? .
determinar el limite liquido en la curva de fluidez.

150
140 i
]
o ]
s 130 = :
P 1
s '20 N 1
o A :
3110 < +
o 9 i
& 100 pa b
- - - - —[— % — - — 4+ —% -
e LL 4]
2 so :
® ] al
g ®o T -
(=4 '
70 .
S 6 7 @ % 10 20 2% M 40 S50
Nimero de golipes
Fig. 4.4 Determinacion del limite liquido en la curva de flujo.

imite plastico.

La figura 4.4 indica la forma de

El limite plastico ( LP ) se define como el contenido de agua en el momento en que se rompe en
fragmentos de 1.0 cm. Una muestra de suelo rolada hasta 3 mm (1/8") de diametro con la palma de

ia mano y una superficie lisa.

PP e e = e

LDiand sy /N
FALL® ©f OGP 7N

Drlag - L RIS
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La muestra se prepara de manera idéntica a la empleada para determinar el limite liquido; se
mezclan unos 10 gr. de suelo hiumedo que se rolara sobre una placa de vidrio con la base del dedo
pulgar hasta alcanzar un diametro de 3 mm. Este procedimiento se repite hasta que se presenten en
el cilindro de suelo senales de desmoronamiento y agrietamiento al alcanzar el diametro citado; es
entonces cuando se determinara el contenido de agua de la muestra ensayada. Todo el
procedimiento se repite dos veces mas hasta obtener tres valores. El limite plastico del suelo sera el
promedio de los tres resultados que para efectos de comprobacion no deberan variar en mucho.

imite de rtraccion.

El limite de contraccion ( LC ) se define como el contenido de agua necesario para saturar un
suelo contraido por secado. La muestra se prepara en la forma ya conocida.

Se coloca una muestra cuyo contenido de agua sea cercano al limite plastico en un anillo
calibrado evitando el dejar burbujear. Se deja secar a temperatura ambiente hasta que la muestra
pueda retirarse del anillo. Una vez retirada se somete a secado en horno por espacio de 24 hr. Ahora
se enrasan las caras de la pastilla de suelo usando lija, teniendo cuidado en perder cantidades no
apreciables de suelo. Se mide con un vernier para conocer su volumen (Vm ) y se pesa ( Wm). Se
determina la densidad de solidos y se sustituyen los valores obtenidos en la formula:

Vi
Le(%%) = Ay 1 : yw = peso volumeétrico del agua

Ws Ss

De los resultados que se obtienen en la determinacion de los limites de consistencia se pueden
encontrar los valores de los indices de plasticidad, de fluidez, de contraccion, de liquidez y de la
actividad de un suelo. Los valores obtenidos con estas correlaciones deberan emplearse solamente
con fines de analisis y disefio preliminar y no podran tomarse como valores de disefo definitivo.

Tales limites de consistencia se deberan obtener en todas las muestras que se someten a
pruebas de consolidacion o expansion y a pruebas triaxiales. La clasificacion de los suelos segun sus
limites de consistencia se basa en el empleo de la carta de plasticidad que relaciona el limite liquido,
que se dibuja en las abcisas y el indice de plasticidad (IP), que se obtiene de la diferencia del limite
liquido y el limite plastico, que se grafica en las ordenadas. Dicha carta se divide en cuatro zonas
principales por medio de dos rectas: la primera con una ecuacion IP = 0.73 (WL — 20) y la segunda
definida por la ecuacion WL = 50. a cada una de estas zonas les corresponden suelos con diferentes
caracteristicas de compresibilidad (Fig. 4.5).
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Fig. 4.5 Diagrama de plasticidad.
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Arena Suelta 1430 1890
Densa 1750 2090
Arena bien Suelta 1650 2020
Graduada Densa 2120 2320
Limo Baja Plasticidad 1380 1870
d. 850 1540
1220 1770
3 1690 2070
Bajo contenido de 930 1580
Materia organica
Alto contenido de 680 1430
Bentonita | 330 1270
R —

‘Tabla 4.4 Valores tipicos del peso volumétrico seco y natural para diferentes suelos
Peso Volumétrico

Para determinar el peso volumétrico de un suelo en el laboratorio se requiere de una muestra
obtenida con el meétodo de labrado en muestras inalteradas. Este método de labrado consiste en
labrar una muestra de suelo con una forma geometrica reguiar en un ambiente humedo. Se miden
las dimensiones de |la muestra labrada de ia manera mas exacta posible, con el cual se conocera el
volumen de esta (VM).
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Se pesa la muestra (Wm), y el peso volumétrico de la muestra se calcula con el empleo directo
de formulas:

s
}"—Vm

El peso volumetrico seco esta dado por la expresion:

Y el peso volumeétrico saturado se define como:

Ws +Ww
}/ = —
Vm
En la tabla 4.4 se presentan aigunos valores comunes del peso volumeétrico seco y en estado
natural para algunos suelos.

Relacion de Vacios.

Se conoce como relacion de vacios o indice de poros a la relacion entre el volumen de sdlidos de
un suelo. Esta dada por la siguiente expresion:

_
Vs
Tedricamente varia de 0 hasta «, aunque en la practica es dificil hallar valores menores a 0.25
(arenas muy compactadas con finos) y mayores de 15 en el caso de algunas arcillas altamente

compresibles.
El procedimiento a seguir en el laboratorio para la determinacion de esta es el siguiente: de una

muestra natural se determina su volumen (Vm). Se sujeta a un proceso de secado en horno y
posteriormente se obtiene su peso (Wm). Aplicando la expresion que define la densidad de solidos.

Ss = ws
Vs

en donde
Vs = Hli
Ss

y como Vv = Vm — Vs se tiene:

ey _Vm-—Vs _¥mSs™
Vs Vs Ws

PROPIEDADES MECANICAS.

Las propiedades mecanicas de los suelos dependen de dos aspectos fundamentales: la
deformabilidad y la resistencia al corte. Los valores que intervienen en estos parametros se abtienen
de dos pruebas basicamente: la prueba de consolidacion y las pruebas de resistencia al corte; y en
menor importancia la prueba de permeabilidad

57



CAPITULO IV PRUEBAS DE LABORATORIO

Permeabilidad.

El flujo de agua a través de medios porosos, de gran interés en la mecanica de suelos, esta
gobernado por una ley descubierta por Henri Darcy en 1856. Darcy investigo las caracteristicas del
agua a través de filtros, formados precisamente por materiales térreos.

En una dimension, el agua fluye a través de un suelo totalmente saturado, de acuerdo con la ley
empirica de Darcy:
q = Aki
[
v = g/A = Ki

donde:

q = volumen de agua que fluye por unidad de tiempo

A = area de seccitn de corte de suelo correspondiente al flujo q

K = coeficiente de permeabilidad

i = gradiente hidraulico

y = velocidad de descarga

La unidad del coeficiente de permeabilidad es la de una velocidad ( m/s)

El coeficiente de permeabilidad depende fundamentalmente del tamafio promedio de los poros,
los que a su vez dependen de la distribucion de dimensiones de particulas, forma de ias mismas y
estructura del suelo. En general cuanto mas pequenas la particulas, menor la dimension media de
los poros, e inferior el coeficiente de permeabilidad.

Hay varios procedimientos para la determinacién de la permeabilidad de los suelos: unas
“directos”, asi llamados porque se basan en pruebas cuyo objetivo fundamental es la medicion de tal
coeficiente; otros “indirectos”, proporcionados, en forma secundaria, por las pruebas técnicas que
primariamente persiguen otros fines. Estos métodos son l0s siguientes:

a) Directos:

1. Permeametro de carga constante.
2. Permeametro de carga variable.
3. Prueba directa de los suelos en el lugar.

b) Indirectos:

1. Calculo a partir de ia curva granulometrica.
2. Calculo a partir de la prueba de consolidacion.
3. Calculo con la prueba horizontal de capilaridad.

Se puede determinar el coeficiente de permeabilidad de suelos de grano grueso, por medio de la
prueba de permeabilidad de carga constante (figura 4.6a). Se coloca la muestra de tierra, a la
densidad adecuada, en un cilindro de perspex o acrilico, de seccion de corte de area A; el espécimen
descansa sobre un filtro grueso o una malla de alambre. A través del suelo se mantiene un flujo
vertical constante de agua, bajo una carga total uniforme, y se mide el volumen de agua que fluye
unidad de tiempo ( q ). La presencia de derivaciones a los lados del cilindro, permiten medir el
gradiente hidrautico ( h/l ). Entonces de la ley de Darcy:

TESIS CON s8
TALLA DE Onil
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K =ql/Ah

Se debe efectuar una serie de mediciones, cada uno de distinto valor de flujo. Antes de iniciar ia
prueba, se aplica vacio al espécimen para asegurar que el grado de saturacion bajo flujo sera
cercano al 100%.

Para suelos de grano fino, hay que recurrir a la prueba de permeabilidad de carga variable (figura
4.6b). En el caso de suelos de grano fino, normalmente se prueban especimenes no perturbados;
como cilindro de prueba, se puede usar el mismo tubo de obtencion de la muestra. La longitud del
espécimen es 1, y el area de seccion de corte es A. En cada extremo de la muestra se coloca un filtro
grueso, y a la parte superior del cilindro se le conecta una columna reguladora de area interna a. El
agua fluye hacia un depdsito de nivel constante. La columna reguladora esta liena de agua y se mide
el tiempo (t,) que necesita el nivei de agua ( con relacion al nivel de agua del depdésito ), para caer de
he a h,. A cualquier tiempo intermedio t, el nivel de agua en |a columna reguladora esta dado por h y
su velocidad de cambio, por —dh/dt. Al tiempo t, la diferencia en carga total desde el tope al fondo del
espécimen, es h. Aplicando la iey de Darcy:

_ dh _ 4 2
dr
hy
—a fanshn { dt

Al h,
=2. 3—1
ng

Nuevamente, deben tomarse precauciones para asegurar que el grado de saturacion se
mantiene cercano al 100%. Deben efectuarse una serie de pruebas, para la distintos valores de hy y
h,, y/o columnas reguladoras de varios diametros.

S5 Con pos
: ’x(vT/ rIq
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f— ———

Columna reguladora
Nivel constante = .

Ares s —1
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e Deposito
) de descarga

Fig. 4.6 Pruebas de Permeabilidad de Laboratorio
a) Carga Constante b) Carga Variable

Consolidacién,

La consolidacion es un proceso en el que el volumen de la muestra de suelo disminuye en un
tiempo determinado, debido al aumento de cargas sobre el suelo.

Las pruebas de consolidacidon sirven para determinar la velocidad y magnitud de los cambios
volumeétricos de un suelo. Para ello se requieren muestras inalteradas de dimensiones variables entre
7 y 10 cm de diametro vy de 1 a 2.5 cm de altura. La prueba puede llevarse a cabo en un
consolidometro de anillo fijo o en uno de anillo flotante, (Fig. 4.7, lamado asi porque se puede
desplazar durante la consolidacion del suelo), siendo este uitimo el de mayor uso en la actualidad.

La muestra se coloca en el interior de un anillo metalico cerrado de modo Que queda confinada
lateraimente. EI anillo se coloca entre dos piedras porosas de seccion circular y de diametro
ligeramente menor que el de diametro interior del anilio. El conjunto se coloca dentro de la cazuela
del consolidometro. :
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Mediante un marco de carga, se

Estensémetro .
@ comienza a aplicar carga axial a la muestra,
) s puente tijo que se reparte uniformemente en toda su

area con el dispositivo integrado por la
_£ esfera metalica y la placa colocada sobre la
piedra porosa superior. Como resultado de

Marco é0 cargs

€ 1 aplicacion de la carga el agua tiende a salir
Pisdra sore [ Reace © de la muestra a través de las piedras
Piedraporosa | norosas. Las deformaciones del suelo se
miden con un extensometro montado en el

ese fiin d
marco de carga movil y conectado a la
cazuela fija. Las cargas se van
incrementando, permitiendo que cada

I incremento se desarrolle por un lapso

suficiente para que Ila velocidad de

Fig. 4.7 Colocacion de ia muestra en el consolidometro deformacion se reduzca practicamente a
de anillo flotante cero

En cada incremento de carga se toman las lecturas del extensémetro para conocer la
deformaciéon experimentada por la muestra a diferentes tiempos. Con los valores de estas lecturas se
dibujan las curvas de consolidacion correspondientes a cada incremento de carga aplicado (figura
4.8), graficandose en el eje de las abscisas los valores de los tiempos transcurridos, en escala
fogaritmica y en el eje de las ordenadas las correspondientes lecturas del extensometro, en escala
natural.

Cuando el suelo alcanza su maxima deformacion bajo un incremento de carga aplicado, su
relacion de vacios se sitaa por debajo de |a inicial, y puede determinarse en base a los datos iniciales
de la muestra y las lecturas del extensometro. De este modo, para cada incremento de carga
aplicado se tiene un valor de relacion de vacios y otro de la presion correspondiente actuante sobre
ia muestra. Asi, una vez apiicados todos los incrementos de carga se tendran valores para graficar
fas curvas llamadas de compresibilidad; los valores de la presion actuante se colocan en el eje de las
abscisas, en escala logaritmica, en tanto que los correspondientes de la relacion de vacios se
colocan en el eje de las ordenadas, en escala natural (figura 4.9).

En una curva de compresibilidad se identifican tres ramas (figura 4.9); el tramo A es llamado
“rama de recompresion”, es un tramo curvo de concavidad hacia abajo y alcanza su maxima
curvatura en la proximidad de su union con el tramo B. El tramo B, llamado “rama virgen”, es el de
mayor pendiente, casi recto y con el se liega al final de la etapa de carga de |la prueba, ya que el
maximo incremento de la carga corresponde a la maxima presion sobre la muestra. A partir de este
punto comienza ia etapa de descarga, ahora aplicando a la muestra cargas decrecientes durante un
tiempo suficiente para que la velocidad de deformacion sea practicamente nula. Si bien la muestra no
ilega de nuevo al valor de su relacion de vacios inicial, si experimenta una recuperacion. E! tramo C
corresponde a esta etapa de descarga y se llama “rama de descarga”.

£n una prueba normal de consolidacion puede someterse la muestra a un solo ciclo de carga y
descarga (figura 4.9) o bien a varios ciclos de carga y descarga (figura 4.10).

TESIS CONM
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[
Lacturss dol extonsdmetro

c
> ™ = P o)
(Esc. log.) Fig. 4.8 Forma tipica de ta curva de consolidacion
en arcillas

Fig. 4.9 Forma tipica de ia curva de compresibilidad
en suelos compresibles !

e

(Escala logeritmice)

Fig. 4.10 Curvas de compresibilidad para dos procesos
de carga y descarga consecutivos
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Resistencia al corte.
La ecuacion fundamental que define la resistencia al esfuerzo cortante de los suelos se basa en

dos parametros que caracterizan las condiciones que presenta el suelo: uno debido a la cohesion y
otro debido a la friccion interna, asi se tiene que:

S =c + oc'tgd

Donde S es la resistencia al esfuerzo cortante del suelo, o' no es la presion debida al esfuerzo
total, sino la presion efectiva, o sea, o'= ¢ -Up, y C y ¢ son los parametros de resistencia al corte en
funcion del esfuerzo normal efectivo.

Para determinar la cohesion ( C ) y el angulo de friccion interna (¢) puede recurrirse a alguno de
los ensayes siguientes:

- corte directo
- compresion simple
- ensaye triaxial

En estas pruebas se emplean probetas de muestras inalteradas de dimensiones entre 7 a 3.5
cm de diametro y 20 a 9 cm de altura.

Prueba de corte directo.

Generaimente se efectua en suelos predominantemente friccionantes. El dispositivo para
efectuar esta prueba consta de dos marcos, uno fijo y otro movil, que contienen al espécimen de
suelo (figura 4.11), si se prueban muestras saturadas se colocan dos piedras porosas para permitir el
drenaje libre, si se tienen muestras secas las piedras porosas se sustituyen por simples placas de
confinamiento.

-— ExtensOmetro
ExtensOmetro

Marce inferior fijo
Fig. 4.11 Aparato de resistencia al esfuerzo cortante

El marco movil permite aplicar una fuerza rasante que hace fallar la muestra a lo largo de un
plano bien definido. Ademas, el dispositivo permite ejercer una presion normal al plano de falla, o.
Asi, la deformacion de la muestra se mide con extensometros tanto en direccion horizontat como
vertical.

lsakafabfe T a Vot

f SRAFYATE R WANEA

63




CAPITUILO IV PRUEBAS DE LABORATORIO

Con los resultados de la prueba se dibujan graficas como las mostradas en la figura 4.12, para
calcular los valores de la relacién t/c correspondiente a la deformacion sobre el plano de falla. Hay
dos formas de realizar la prueba: por esfuerzo controlado y por deformacion controlada. En el primer

s caso se aplican valores fijos de la fuerza tangencial al aparato,
os fijando asi el valor del esfuerzo aplicado, mientras que en el
o8 segundo caso la velocidad de deformacion es constante y la
o fuerza actuante se conoce directamente en la bascula de la
02 magquina que la aplica.
of 1 2 3 & 5 & 7 @ Efectuando varias pruebas variando la presion normal
Dstermacienas tangencisies, mm pueden trazarse puntos en la grafica o - S con los valores de las
o1 presiones normales y los esfuerzos tangenciales maximos de
-g 008 cada prueba; la union de estos definira la linea de falla det
i ’ material
s 0 T 2 4 5 € 7 8
£ 0.05 rmaciones tangencisles. mm
Eo: Pese a su simplicidad, el inconveniente mas importante de
Fig 4.12 Graficas de resultados - la prueba radica en ia imposibilidad de controlar las condiciones

de drenaje, por lo que solamente se puede determinar e!
esfuerzo normal total.

Prueba de compresion simple,

Esta prueba es muy empleada en trabajos de

rutina, por su facil realizacion y necesidades de
equipo sencillo. Sin embargo., solo es posible
2 Cont efectuarse en suelos que tengan una cierta cohesion
que permita el labrado de las muestras.
Qf
|———Somerte La prueba consiste en llevar a la falla un
Copergt S ] Setevensémene | espécimen aplicando un esfuerzo axial a la muestra
;’ - por medio de un dispositivo como el de la figura
Cspdomen 4.13. Si se hace por esfuerzo controlado, se aplica
pyyy— ‘a L_ carga axial a la probeta incrementandose
Laadt ¥, . graduaimente hasta que falle, obteniéndose Ila
-B—E deformacion ocurrida con cada incremento de carga
original. Si se hace por deformacion controlada, la
r . muestra estara sujeta a una velocidad de
M2y deformacion especificada y se obtendra ia carga que
{ | el resiste la probeta en un intervalo de tiempo prefijado
PR TR 7 s s B R 6644 y la deformacion total.
Fig. 4.13 Aparato con aplicacion de carga directa para Moy
prueba de comprasion simpile !

Pri s triaxiales. FA.LLA

Son las mas usadas para determinar las caracteristicas de esfuerzo -deformacion y de
resistencia de los suelos. Las probetas cilindricas de suelo, protegidas por una membrana
impermeable, se sujetan a presiones laterales de agua. La muestra se confina dentro de una camara
cilindrica y hermética con base metalica (figura 4.14). En las superficies superior e inferior de la
muestra se colocan piedras porosas que se comunican con un bureta exterior. Un compresor
comunicado a la camara proporciona la presion ejercida por el agua de la camara. La carga axial se
transmite a la muestra mediante un vastago que atraviesa la base superior de la camara. Asi, el agua
ejercerd una presion hidrostatica que producira esfuerzos principales iguales en todas direcciones
sobre la muestra, ademas de! esfuerzo transmitido a las bases de esta por el vastago de carga.

En general, las pruebas triaxiales se lievan a cabo en dos etapas. En la primera se somete a la
muestra a la presion de camara (oc ) y puede o no permitirse el drenaje de ia muestra. abriendo o
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CAPITULO IV PRUEBAS DE LABORATORIO

cerrando la valvula de salida del agua a través de las piedras porosas ( figura 4.14). En la segunda
etapa la muestra se somete a esfuerzos cortantes aplicando presion variable a través del vastago,
ejerciéndose asi esfuerzos principales que no son iguales entre si. En esta segunda etapa también
puede o no permitirse el drenaje; aunque solo se justifica si la primera etapa fue drenada, en caso
contrario, no tiene objeto drenar durante la segunda etapa.

En funcion de las condiciones de drenaje que se establezcan para la prueba, las pruebas
triaxiales se clasifican en:

v Prueba lenta ( Consolidada - Drenada, CD).

Los esfuerzos aplicados en esta prueba son efectivos. En la primera etapa se sujeta al suelo a
una presion hidrostatica (oc), permaneciendo abierta la valvula de drenaje durante toda la prueba y
dejando transcurrir el tiempo necesario para que la muestra se consolide bajo la presion actuante.
Cuando el equilibrio estatico interno se haya restablecido, todas las fuerzas exteriores las tomaran
las particulas solidas del suelo, o sea, se producen esfuerzos efectivos, en tanto que las presiones
neutrales en el agua corresponden a la condiciéon hidrostatica.

En la segunda etapa se comienza a aplicar carga axial incrementandose gradualmente hasta que
la muestra falle. Cada incremento se mantiene el tiempo necesario para que las presiones en el agua
en exceso de la hidrostatica se disipen completamente.

¥ Prueba répida - consolidada ( Cor da, CU).

Durante la primera etapa la muestra se consolida, en primer termino, por efecto de la presion
hidrostatica oc manteniéndose la valvula de drenaje abierta, hasta que el esfuerzo oc llegue a ser
efectivo actuando sobre las particulas solidas del suelo. En seguida se hace fallar la muestra con un
rapido incremento de carga axial de modo que no haya lugar a un cambio de volumen. No debe
permitirse ninguna consolidacién adicional durante la aplicacién de la carga axial, por lo gque la
valvula_de drenaje debe cerrarse. Aunque una vez cerrada la valvula de salida del agua de las
piedras porosas a la bureta, la carga
axial puede ser aplicada a una velocidad
cualquiera, dicha velocidad si influye en

Vés'eqo de acero dure de
& " g @ Cavmeceras

1

A 1 B Brevsn

€ wpome &

ta resistencia del suelo pese a ya no

o ] e h enave m mewin | ©Xistir drenaje.
e | v Prueba répida ( No consolidada - No

| See or prase drenads, UU).

Gorros de weprc g | ' L2y N
Tube Saren 68 3 me Esta prueba se lleva a cabo con la
S mem valvula de drenaje cerrada en ambas
Srearo porore —-— -t -1 14— | Chuntre 0 W ita etapas, por lo que, en ningun momento,
3 1 1 12— la muestra de suelo puede consolidarse.
S en e . i o o Durante la primer etapa la muestra se
brone de hule s [ sujeta a la presion hidrostatica del agua
Peotre porenc : —Tamceser Limm) | de la camara e inmediatamente el suelo
_| viresa s oewe | S€ lleva a la falla con la aplicacion de la
k X carga axial, complementandose con ello
1 \ ! “ e —— la segunda etapa de la prueba.

TuseSerenae 270 S w ! En esta prueba los esfuerzos
Fig. 4.14 Ca de ion tr efectivos al igual que su distribucion no

se determinan con exactitud.

Durante las pruebas se obtienen los datos necesarios para estimar ia deformacion axial. ia carga
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CAPITULO IV PRUEBAS DE LABORATORIO

vertical, |la velocidad de deformacion y - de acuerdo al tipo de prueba - la presion de poro, el volumen
de agua drenada y el tiempo empleado en el ensaye.

Con los datos obtenidos de varias pruebas con especimenes de una misma muestra se puede
calcular la envolvente de resistencia correspondiente. Dependiendo del tipo de prueba este caliculo
presenta caracteristicas especiales, ademas de influir también el suelo a probar (suelos normaimente
consolidados, preconsolidados, parcial o totalmente saturados, etc.). En las figuras 4.15 a 4.17 se
observan ios resultados tipicos para cada tipo de las pruebas triaxiales mas frecuentes.
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CAPITULO V CARACTERISTICAS ESTRATIGRAFICAS Y FISICAS DEL SUBSUELO EN EL PREDIO EN INTERES

| sitio donde se realizara el estudio de mecanica de suelos es en Av. de las Flores lotes 6, 7 y
8 del Fraccionamiento Lomas Country Cilub en Huixquilucan, Estado de México.

De acuerdo con la zonificacion geotécnica, el predio en interés se localiza en la zona
denominada de lomas, formada por tobas areno-limosas compactas, producto de erupciones
volcanicas de la Sierra de las Cruces, asi como diversos depdsitos de origen glacial, aluviones y
rellenos no compactados utilizados para nivelar terrenos. También se caracteriza por (a presencia de
barrancas de gran profundidad originadas por la accion conjunta de la actividad volcanica y aluvial.
Es ta zona mejor definida en cuanto a propiedades fisicas y mecanicas se refiere; sin embargo, como
ha quedado asentado la realizacion de un programa de exploracion y muestreo adecuado permitira
conocer con mayor exactitud las caracteristicas del lugar en cuestion, lo que garantizara el correcto
disefio de la estructura de cimentacion y su procedimiento constructivo.

Con objeto de determinar el tipo de cimentacion mas apropiado para la estructura proyectada,
establecer el procedimiento constructivo de la misma, proyectar un sistema de contencion; se lievo a
cabo un estudio de mecanica de suelos consistente en exploracion, muestreo del subsuelo y pruebas
de laboratorio.

Se proyecta la construccion de un edificio de oficinas en los predios 6, 7 y 8 de la Av. de las
Flores, Fraccionamiento Lomas Country Club , Huixquilucan, Estado de México. Al Poniente de la

Ciudad de México (Fig. 5.1).

Los estudios se inician con un reconocimiento detallado del lugar donde se localiza e! predio, asi
como de las barrancas, cafiadas o cortes cercanos al mismo, para investigar la existencia de bocas
de antiguas minas o capas de arena, grava y materiales pumiticos que hubieran podido ser objeto de
explotacion subterranea en el pasado Ei reconocimiento debera complementarse con los datos Que
proporcionen habitantes del lugar y la observacion del comportamiento del terreno y de las
construcciones existentes asi como el analisis de fotografias aéreas antiguas. Se determinara si el
predio fue usado en el pasado como deposito de desechos o fue nivelado con rellenos colocados sin
compactacion.

Los predios de interés son colindantes tienen un area juntos de 3033.95 m?, presentan un
desnivel topografico en direcciéon Norte — Sur variable entre 5 y 31 m, mientras que en direccion
Oeste — Este es desnivel varia de 5 a 10 m. Al norte colinda con ia Av. de tas Flores que tiene un
nivel de proyecto de 100m, al Sur con una cafada y al Oriente y Poniente con lotes baldios (Fig. 5.2).

El proyecto arquitectonico contempla un edificio constituido por planta baja y 15 niveles
superiores ademas de 5 niveles de sotano que se utilizaran para estacionamiento, el ultimo s6tano
tendra su cota de nivel a los 86m con respecto a la banqueta (100m).

Muestreo Y Exploracién Del Subsuelo.

Para conocer las caracteristicas estratigraficas y fisicas de los depositos del subsuelo se
realizaron seis sondeos de tipo exploratorio entre 8 y 25 m denominados SPT-1 a SPT-6 de
profundidad medidos respecto al nivel del terreno existente, ademas se realizaron recorridos de
reconocimiento estratigrafico a 10s cortes que se realizaron en su momento en el predio en interés.

Los sondeos exploratorios se realizaron efectuando la prueba de penetracion estandar a cada 60
cm, con el cual se obtuvieron muestras representativas alteradas y que consiste en determinar el
indice de resistencia a la penetracion estandar de los materiales atravesados, correspondiente al
numero de golpes necesarios para hincar los 30cm intermedios, el penetrometro estandar, mediante
un martinete que cae libremente desde 76 cm de altura. Eil penetrometro estandar es un tubo de
acero hueco de 3.5 cm de diametro interior y 5.1 cm de diametro exterior con ia punta afilada.La
localizacion en planta de los sitios donde se efectuaron 10s sondeos se presenta en la figura 5.2.
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Dado que el predio de interés se encuentra sobre el talud de una barranca principal, en una zona
en que la factibilidad de la existencia de minas es baja. Sin embargo dada su proximidad al talud de
ia barranca principal desde el que se pudieran haber desarroliado tuneles de expiotacion, y para
determinar el espesor y la calidad de los materiales que rellenan la barranca sobre la que se
encuentra el predio, el estudio tendra por proposito dar las recomendaciones para la cimentacion de
la estructura proyectada y de establecer si el subsuelo en el predio de interés se encuentra afectado
por cavidades subterraneas, o rellenos. El estudio consistira en el reconocimiento de! sitio y en la
exploracion del subsuelo para conocer sus propiedades y estratigrafia en la profundidad en la que
son significativos los esfuerzos debidos a la carga que aplique en la superficie la cimentacion que
resulte mas adecuada de acuerdo a los resultados de los trabajos realizados.

Con base en los sondeos realizados y el conocimiento que se tiene de la zona, se defini6 el
siguiente perfil estratigrafico medido a partir del nive! terreno existente al momento de efectuar los

sondeos (Figs. 5.3 a 5.6):

Pruebas de Laboratorio

A las muestras representativas alteradas, obtenidas con {a herrarmienta de penetracion estandar
se hicieron las siguientes pruebas de iaboratorio:

-» Clasificacion visual y al tacto en humedo y en seco

=» Contenido natural de agua

=» Analisis granulométricos mediante mallas en suelos granulares
=» Densidad de solidos.

En las figuras 5.7 a 5.12 se presentan los perfiles estratigraficos de cada uno de los sondeos
realizados, con los resultados de las pruebas de laboratorio realizadas, incluyendo el indice de
resistencia a la penetracion estandar.

Caracteristicas estratigrificas y fisicas del subsuclo

En general los materiales que constituyen en los depositos de la Zona de Lomas en la
proximidad de los volcanes de que fueron emitidos dan lugar a depositos en forma de abanico y
presentan una estratificacion medianamente regular en algunas zonas, en otras mas alejadas la
estratificacion es irregular y lenticular y se encuentran constituidos por los siguientes elementos
litoldgicos, producto de erupciones de volcanes andesiticos:

@ Horizonte de cenizas volcanicas de granulometria variable, producidos por erupciones
vioclentas que forman tobas cementadas depositadas a decenas de kilébmetros del crater
al ser transportados por nubes ardientes constituidas por expulsion violenta de conos
volcanicos de masas de gases a aitas temperaturas y materiales piroclasticos finos, que
por gravedad descienden hacia las partes bajas depositando los materiales a su paso.

@~ Capas de erupciones pumiticas correspondientes a la actividad volcanica de mayor
violencia y que se depositaron como lluvia, en capas de gran uniformidad hasta lugares
muy distantes del crater.

@~ |Lahares definidos como acumulaciones cadéticas de materiales piroclasticos, mezcla de
grava, arenas y fragmentos andesiticos, arrastrados lentamente en corrientes lubricadas
por agua, generadas por lluvias torrenciales inmediatas a la erupcion.

El predio en interés se ubica al pie de la Sierra de las Cruces, localizada al Poniente de la Ciudad
de México, conocida como Zona de Lomas, al encontrarse el sitio de interés al pie de ia Sierra de las
Cruces los depositos volcanicos caracteristicos de esta zona se encuentran interestratificados con
depositos aluviales que fueron formandose en los cauces y en la proximidad de elias, principaimente
en las cercanias con la parte plana del Valle de México.
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SPT-1

De 0.0
a30m

A partir
de 3.0m a
25m
SPT-2

De 0.0
a30om

A partir
de 3.0m a
18.06m
SPT-3

De 0.Om
a55m

A partir
de 5.5m a
7.29m

SPT-4

DeOOm
ag8.15m

SPT-5

De OO m
ad2m

A partir
de 4.2m a
25.13m

SPT-6

De 0.O M
az2.9m

Relleno heterogéneo conformado por capa vegetal y arena arcillosa y limosa con
algunas raices, color predominantemente café oscuro en estado suelto a
semicompacto. El numero de golpes promedio que registré con la penetracion
estandar (Nspt) fue de 24. El contenido de agua varia del 10 al 16%

Aglomerado de gravas y boleos, empacados en una matriz arenosa de color café
grisaceo, en estado muy compacto: e Nser promedio fue mayor de 100. EI
contenido de agua del material varia del 8% al 21%

Relleno heterogéneo conformado por capa vegetal y arena arcillosa y a limosa con
algunas raices, color predominantemente café oscuro en estado suelto a
semicompacto. El numero de golpes promedio que registrd con la penetracion
estandar (Nse7) fue de 21. El contenido de agua oscila entre el 7% y el 22%

Aglomerado de gravas y boleos, empacados en una matriz arenosa de color café
grisaceo, en estado muy compacto; el Nspor promedio fue mayor de 100. EIl
contenido de agua esta en un rango del 15 al 21%.

Relleno heterogéneo conformado por capa vegetal y arena arciliosa y a limosa con
algunas raices, color predominantemente café oscuro en estado suelto a
semicompacto. EI numero de golpes promedio que registré con la penetracion
estandar (Ngpt) fue de 16. El contenido de agua oscila entre el 10% y el 19%

Aglomerado de gravas y boleos, empacados en una matriz arenosa de color café
grisaceo, en estado muy compacto; el Nspr promedio fue mayor de 100. EI
contenido de agua esta en un rango del 14 al 18%.

Aglomerado de gravas y boleos, empacados en una matriz arenosa de color café
grisaceo, en estado muy compacto; el Ngpr promedio fue mayor de 100. El
contenido de agua esta en un rango del 9 al 19%.

Relleno heterogéneo conformado por capa vegetal y arena arcillosa y a limosa con
algunas raices, color predominantemente café oscuro en estado suelto a
semicompacto. El nimero de goipes promedio que registro con la penetracion
estandar (Ngpr) fue de 13. El contenido de agua es del 21%

Aglomerado de gravas y boleos, empacados en una matriz arenosa de color café
grisaceo, en estado muy compacto; el Nspr promedio fue mayor de 100. E|
contenido de agua es del 15%.

Relleno heterogéneo conformado por capa vegetal y arena arcillosa y a limosa con
aigunas raices, color predominantemente café oscuro en estado suelto a
semicompacto. El nimero de golpes promedio Que registré con ia penetracion
estandar (Ngpy) fue de 21. El contenido de agua es del 13%
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A partir Aglomerado de gravas y boleos, empacados en una matriz arenosa de color café
de 2.9m a grisaceo, en estado muy compacto; el Nser promedio fue mayor de 100. El
8.09m contenido de agua es del 13%.

Predio en
interés

_Figura 5.1

Condiciones piezométricas. Hasta la profundidad explorada no fue detectado el nivel de aguas
freaticas.
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CAPITULO VI ANALISIS DE CIMENTACION

a cimentacion es la parte de ia estructura que transmite las cargas al suelo que esta debajo: y
corresponde al ingeniero definir et tipo de cimentacion adecuado, que ademas de ofrecer un
apoyo razonablemente seguro a la obra resulte econémico.

Respecto a la seguridad deberan considerarse dos aspectos mecanicos importantes: primero la
capacidad de carga deil subsuelo para soportar las cargas impuestas y segundo, que l0s movimientos
totales y diferenciales que ocurran sean compatibles con la estructura de cimentaciéon elegida, con el
tipo de superestructura y con los requisitos funcionales de la obra . Adicionaimente., el
comportamiento de la misma debera ser tal gue no afecte a las construcciones o servicios vecinos.

En este capitulo se desarrolla la revision de los estados limite de falla y de servicio, con el fin de
verificar que la alternativa de cimentacion propuesta cumpla con las normas de seguridad.

Determinacion del tipo de cimentacion.

Considerando las caracteristicas arquitectonicas y estructurales del edificio, en particular que el
proyecto contempla la construccion de cinco niveles de estacionamiento en sétano, que implica una
excavacion con profundidad de 15.5 m, respecto a la banqueta de Av. de las Flores esta cimentacion
puede resolverse con un sistema de zapatas aisladas debajo de columnas y corridas debajo de
muros perimetrales; adermas del estacionamiento, se contempla la construccion de un edificio de 15
niveles y planta baja, considerando el desnivel topografico que existe en direccion Norte — Sur que
varia de 5 a 30m, podemos proponer que la torre poniente tenga zapatas aisladas bajo columnas y
zapatas corridas en los muros perimetrales, por otro lado |a torre oriente con pilas coladas in situ.

De acuerdo con la estratigrafia del sitio y las caracteristicas del proyecto, el nivel de desplante de
la cimentacion de los edificios medidas a partir de la cota topografica 100.0 ubicada en la esquina
superior Noreste del iote 7, es el siguiente:

a) Para el estacionamiento, el nivel de desplante recomendado es la cota 84.50

b) Para la torre de 16 niveles el nivel de desplante es a partir de la cota 81.5 en la zona
poniente de la torre y entre las cotas 78 y 72 en la zona oriente, arrojando pilas con
longitudes entre 4 y 10 m aproximadamente.

Todos los cimientos que queden en la corona o sobre pendiente de taludes, deberan
desplantarse a una distancia de por io menos 2 veces el ancho (B) del cimiento del pafio del
elemento al pano del talud (Figura 6.1).

«—>
B

Figura 6.1

Df

v

Ve

La capacidad de carga admisible de las zapatas se disefiara para 118 ton/m? y 46 ton/m?,
para cuadradas y rectangulares respecti te.

[«

El anteproyecto arquitecténico considera la constr ion del i iento a partir de
Ia cota 86 y |la torre a partir de ia cota 82.
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CAPITULO VI ANALISIS DE CIMENTACION

A continuacion se presentan los resultados de la revision de los estados limite de falla y de
servicio para la cimentacion propuesta.

1. Dimensionamiento de la cimentacién.
Debemos considerar io que son tas acciones que nos sefiala el Reglamento de Construccion:

Acciones permanentes.- son las que actian de forma continua sobre ia estructura y cuya
intensidad varia poco con el tiempo. Las principales acciones que pertenecen a esta categoria
son: carga muerta; el empuje estatico de tierras y de liquidos y desplazamientos impuestos a la
estructura que varian poco con el tiempo.

Acciones variables.- actuan sobre la estructura con una intensidad que varia significativamente
con el tiempo. Las principales acciones que entran en esta categoria son: la carga viva; efectos
de temperatura; deformaciones impuestas, los hundimientos diferenciales que tengan una
intensidad variable con el tiempo y las acciones debidas al funcionamiento de la maquinaria y
equipo, efectos dinamicos que pueden presentarse debido a vibraciones, impacto o frenaje.

Acciones accidentales.- se consideran los sismos, el efecto del viento, incendios, explosiones y
todo aquelio que se consideren efectos extraordinarios que no tienen que ver con el
comportamiento de la estructura.

Para el dimensionamiento de zapatas de cimentacion se debera considerar que el reglamento de
construccion, indica tomar la carga que resulte mayor de las siguientes condiciones:

« Condiciones estaticas, que considera la combinacion de cargas permanentes mas carga
viva con intensidad maxima, afectadas por un factor de carga de 1.4.

v~ Condiciones dinamicas, que considera la combinacion de cargas permanentes mas carga
viva con intensidad instantanea y accion accidental mas critica, (incremento de carga

provocado por el momento de volteo debido a sismo) afectadas por un factor de carga de

1.1.
En caso de la combinacion de carga vertical y momento, que den lugar a excentricidad de carga
debido a que la resultante se encuentre actuando a una distancia “e” del eje centroidal del cimiento,
el dimensionamiento de la zapata debe ser tal que en el area efectiva B' x B no se rebase |a presion

de carga admisible determinada, para el valor de la carga que resulte mayor de las condiciones
estaticas o dinamicas siendo B’ el ancho efectivo obtenido como sigue:

B'=B-—2¢

Donde:

B8’ : ancho reducido en m.

B : ancho de la zapata en m.

E : excentricidad con respecto al centroide del area de cimentacion.

Una vez dimensionadas las zapatas se verificara que satisfagan las desigualdades de los
estados limite de falla tanto en condiciones estaticas como dinamicas que indica el Reglamento de
Construcciones, con el siguiente procedimiento

Acciones

Las acciones a considerar en los analisis de cimentacion seran las siguientes:

...J..!LLS "N(\"Z‘J 84
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CAPITULO VI ANALISIS DE CIMENTACION

v Combinacion de cargas permanentes y de cargas vivas con intensidad maxima, que
afectadas por un factor de carga de 1.4 se emplearan en el analisis de estado limite de
falla en condiciones estaticas y en el analisis del estado limite de servicio.

v La combinacién de cargas permanentes mas carga viva con intensidad instantanea y

accién accidental mas critica (sismo), afectadas por un factor de carga de 1.1 se
emplearan en el analisis del estado limite de falla en condiciones dinamicas.

Capacidad de carga.

La capacidad de carga de los materiales del subsuelo de apoyo de las zapatas se calculo
considerando que los materiales afectados por la superficie potencial de falla son suelos cohesivo-
friccionantes.

O = [CNc + Po(Ng — 1)+ B;Ny]l«*,, +Pv

Donde:

Qa.um : Capacidad de carga admisible del suelo de apoyo de la zapata de cimentacion, ton/mZ2.

Cc : Cohesion del material de apoyo, ton/m?2.

2% : Peso volumeétrico del suelo, ton/m>.

D¢ : Profundidad de desplante de las zapatas, m.

B : ancho de la zapata, m.

Fr : Factor de resistencia, adimensional e igual a 0.35.

Nc, Nqg y Ny : Coeficiente de capacidad de carga para falla general calculados de acuerdo a las
Normas Teécnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Cimentaciones.

D
Nc = 5.14[1 +0.25—L4+0.25 2)
B L

D, B
Se debera cumplir io siguiente: T <2 y Z <1

Donde
D¢ : Profundidad de desplante, m.

L :targo de la zapata, m

Ng = e™"* tan2(45°+ g)

Donde:

¢ : Es el angulo de friccion interna de! material.

Y el vator de Nq se afectara por: T e FiwaT

T Vs
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CAPITULO VI ANALISIS DE CIMENTACION

(1 + tan ¢ ), en el caso de zapatas cuadradas y por

[ 1+ (B/L )] tan ¢, para cimientos rectangulares.
Ny =2(Ng +1)tan g

y el valor obtenido de Ny se multiplicara por 0.6 para cimientos cuadrados y por [1 — 0.4 ( B/L )]
para cimientos rectanguiares.

Considerando como parametros de resistencia del suelo de apoyo de la cimentacion una
cohesion de 4 ton/m?, un angulo de friccion interna de 34° y un peso volumétrico de 1.6 ton/m>,
obtenidos de correlacionar estos con sus propiedades indice de los materiales de apoyo
determinadas, se obtuvieron las siguientes capacidades de carga:

& ZAPATA CUADRADA DE ANCHO B = 4.0M
DESPLANTADA A 2 M DE PROFUNDIDAD

Nc=5.14 (1 + 0.25 DI/B + 0.25 BIL)
Df/B <2 ,B/L < 1
DI/B= 04 <2 BIL=1 <1

Nc = 7.00

Ng = tan®( 45 + ¢/2) e™™" ¢

Ng= 20.44

POR SER ZAPATA CUADRADA SE AFECTA POR: (1+tan ¢)
Nq afectada = 49.28

Ny =2 (Ng+1) tan ¢

Ny= 67.79
POR SER ZAPATA CUADRADA SE AFECTA POR: 0.6
Ny = 40.67
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COMO NO HAY NIVEL FREATIVO Pv Y Pv SON IGUALES

Pv = yDf
PV = -3.2
Fr= 0.35

Cuim = [CNc +Pv(Ng — 1)+ ;_— ByNy]F,, + Pv

Quum= 118.32 Ton

El D; s 2.0 dentro del estrato resistente

L J ZAPATA RECTANGULAR DE ANCHO B = 1.0M, LARGO L = 10.0M
DESPLANTADA A 2 M DE PROFUNDIDAD

Nc =56.14 (1 + 0.25 Df/B + 0.25 B/L)
DfiB <2 ,B/L <1
DfB= 2 <2 8/L= 0.1 <1

Nc = 7.84

Ng = tan?( 45 + ¢/2) e™"*

Ng = 29.44

POR SER ZAPATA RECTANGULAR SE AFECTA POR: (1+8/L) Tan ¢
Nq afectada = 21.83

Ny = 2 (Ng+1) tan ¢

‘Ny = 30.78
POR SER ZAPATA CUADRADA SE AFECTA POR: 1-0.4(B/L)
Ny = 30.65

COMO NO HAY NIVEL FREATIVO Pv Y Pv SON IGUALES

Pv = yDf
Pv = 3.2
Fr= 0.35

rebnTal il Falt
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CAPITULO VI ANALISIS DE CIMENTACION

E—

Coim = [CNc + Pv(Ng - 1)+ —%—ByN;r]FR + Pv

Qadm= 46.09 Ton

El Df es 2 dentro del estrato resistente .

De lo anterior se establecié que las zapatas tendran una profundidad de desplante de 2.0 m a
partir del nivel del primer piso con una capacidad de carga admisible de 118 ton/m? para las Zapatas
aisladas y 46 ton/m? para las zapatas corridas.

2. REVISION DE LOS ESTADOS LIMITE DE FALLA
Estado limite de falia en condiciones estaticas.

La revision de la cimentacion ante el estado limite de falla en condiciones estaticas se
hizo considerando la combinacion de cargas permanentes mas carga viva con intensidad
maxima y el peso propio de la cimentacion afectadas por un factor de carga de 1.4 y una vez
dimensionadas las zapatas debera verificarse que se cumpla ia siguiente desigualdad:

_Z%de

Donde:

IQ = suma de las acciones verticales debidas a la combinacion de cargas permanentes
(incluye peso de la cimentacion) mas cargas vivas con intensidad maxima, en
toneladas.

Fc = factor de carga, adimensional e igual a 1.4.
A = area de la zapata en m2.

R = capacidad de carga del suelo de apoyo de las zapatas de cimentacion, ya afectado
por su factor de resistencia correspondiente.

Estado limite de falla en condiciones dinamicas.

La revision de la cimentacion ante el estado limite de falla en condiciones dinamicas se
hizo considerando la combinacion de cargas permanentes mas carga viva con intensidad
instantanea, accion accidental mas critica (sismo) y el peso propio de la cimentacion
afectadas por un factor de carga de 1.1 y una vez dimensionadas las zapatas debera
verificarse que se cumpla |la siguiente desiguaildad:

Z__ Qe <R
A
Donde:

ZQ = suma de las acciones verticales debidas a la combinacion de cargas permanentes
(incluye peso de la cimentacion) mas cargas vivas con intensidad instantanea y
accion accidental mas critica (incremento de carga provocado por el momento de
volteo debido a sismo), en toneladas.

Fc = factor de carga, adimensional e igual @11 T T s
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A = area de la zapata en m>.

R = capacidad de carga del suelo de apoyo de las zapatas de cimentacion, ya afectado

por su factor de resistencia correspondiente.

Para las zapatas del estacionamiento

LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES ESTATICAS

Dimensionarmiento de Zapata Central para Estacionamiento

Se considerara 1.1 ton/m?/niv

+ 10% del peso propio de la cimentacion

# de Niveles = 5 Cargas

Mas 10% de la cimentacion

Area tributaria de las columnas
Carga total
Afectada por un Fc de 1.4 =

5.5 ton/m?
6.05 ton/m?

10.55 x 10.55 111,30 m
€73.38 ton
942.73 ton

Caiculamos el area de la zapata para poder conocer su ancho

P = 94273 ton
118.32 ton/m?

o=
P
A=—
[
A= 7.97 m®
B = 2.8 m

£ OFc
A

673.38ton x 1.4 <

942.73 ton <

< R
118.32ton/m? x (2.8m x 2.8m)

942,73 ton

TESIS CON

DAT T 3 T-71 ~T-coanT
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LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES DINAMICAS

Dimensionamiento de Zapata Central para Estacionamiento

Se considerara 1.1 ton/m3/niv
+ 10% del peso propio de la cimentacion

5.5 ton/m?

# de Niveles = 5 Cargas
6.05 ton/m?

Area tributaria de las columnas 10.55 x 10.55 111.30
Carga total 673.38 ton
Afectada por un Fc de 1.1 = 740.72 ton

Mas 10% de la cimentacion

Calculamos el area de la zapata para poder conocer su ancho
P = 740.72 ton
118.32 ton/m?

o=
P
A=—
o
A= 626 m
B= 25 m
ta c nch =
P Revision de la estabilidad de la zapata
£ OFc
_Q___ < R
A
673.38ton x 1.4 < 118.32ton/m? x(2.5mx2.5m)
740,72 ton < 740.72 ton
ra el edi

LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES ESTATICAS

Dimensionamiento de Zapata Central para Edificio de 16 niveles

Se considerara 1.1 ton/m%/niv
+ 10% del peso propio de la cimentacion

# de Niveles = 16 Cargas = 17.6 ton/m?
Mas 10% de la cimentacion = 19.36 ton/m?
Area tributaria de las columnas = 10.55 x 10.55 111.30

TESIS CON

TALLE DEOTToen
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Carga total = 2154.82 ton
Afectada por un Fc de 1.4 = 3016.74 ton
Calculamos el area de la zapata para poder conocer su ancho
P = 3016.7 ton
o= 118.32 ton/m?
P

A=
o

A
B

25.50 m?
50 m

t [¢ nch = m
> Revision de ia estabilidad de la zapata

s QFc < R
— 5 =

2154.82 ton x 1.4 < 118.32 ton/m? x (5.0m x 5.0m)

3016.74 ton < 3016.74 ton

LIMITE DE FALLA EN CONDICIONES DINAMICAS
Dimensionamiento de Zapata Central para Edificio de 16 niveles

Se considerara 1.1 ton/m%/niv
+ 10% del peso propio de la cimentacion
# de Niveles = 16 Cargas = 17.6 ton/m?>
Mas 10% de la cimentacion = 19.36 ton/m?
Area tributaria de las columnas = 10.55 x 10.55 111.30 m?
Carga total = 2154.82 ton
Afectada por un Fc de 1.1 = 2370.30 ton

Calculamos el area de la zapata para poder conocer su ancho
P = 2370.3 ton
o= 118.32 ton/m?

a=xr
g
B- a5 m TESIS CON

PRETALS

! STV T
ho B = m | e U UG

"EN7
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£ QOFc
£QFc _ p
A
2154.82ton x 1.1 < 118.32ton/m? x(4.5mx4.5m)
2370.30 ton < 2370.30 ton

Revision del estado limite de servicio.

La revision del estado limite de servicio de |la estructura correspondiente a la estimacion
de ios asentamientos que sufriran los materiales de apoyo de las zapatas de cimentacion.

Cualquier suelo al someterio a un incremento de carga se deforma. La deformacion
puede ocurrir a corto o a largo plazo o bien, bajo ambas condiciones. La deformaciéon a corto
plazo es de tipo elasto-plastico y se presenta inmediatamente después de aplicar la carga.
Se le denomina deformacidon o asentamiento elastico. La deformacion a largo plazo es
debida a la accion de cargas de larga duracion que producen la consolidacion del terreno de
cimentacion, distinguiéndose dos componentes: consolidacion primaria y consotidacion
secundaria.

La consolidacion primaria ocurre en suelos finos plasticos, de baja permeabilidad, en los
que el tiempo que tarda para producirse es funcion del tiempo de expulsion del agua que los
satura. Este fenémeno se estudia a partir de la teoria de consolidacion de Terzaghi. La
consolidacion secundaria se presenta en algunos suelos (principalmente arcillas muy
compresibles, suelos altamente organicos, micaceos, etc.)que después de sufrir el proceso
de consolidacion primaria, continua deformandose en forma similar al comportamiento de un
cuerpo viscoso; este proceso continua durante muchos anos.

= 1-u- PBI
E

5
Donde:
5: Deformacion elastica vertical, bajo el centro dei area cargada en metros.
U: Relacion de Poisson, adimensional.
E: Modulo de elasticidad del suelo de apoyo en ton/m?.
P: Presion de contacto aplicada por las zapatas, en ton/m?.

8: Ancho de ia zapata, en metros.

15: Factor de forma adimensional que depende del punto en que se desee estimar el
asentamiento, y ia forma de la zapata (tabla 6.1)
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Tabla 6.1
Vaior de influencia
Centro Esquina Medio

Forma del Area

Cuadrada 1.12 0.56 0.95
Rectangular L/B = 2 1.62 0.76 1.30
L/B=5 2.10 1.06 1.83

L/8 =10 2.54 1.27 2.20

Circular (Den vezde B)| 1.00 |0.64 (borde)! 0.85

Los hundimientos estimados para diferentes anchos de zapatas, se realizaron considerando una
relacion de Poisson de 0.35 y un modulo de elasticidad de los materiales de apoyo de 12000 ton/m?
(obtenido de la correlacion de estos con sus propiedades indice), como se indica a continuacion:

CALCULO DE ASENTAMIENTOS PARA ZAPATAS CUADRADAS

En esta revision se hace un estudio para diferentes anchos de zapatas
Se hara de 2 a 6 m a cada 0.5m

Centro
2 0.35 12000 118.32 1.12 0.0184 1.94
25 0.35 12000 118.32 1.12 0.0242 2.42
3 0.35 12000 118.32 1.12 0.0291 2.91
3.5 0.35 12000 118.32 1.12 0.0339 3.39
4 0.35 12000 118.32 1.12 0.0388 3.88
4.5 0.35 12000 118.32 1.12 0.0436 4.36
5 0.35 12000 118.32 1.12 0.0485 4.85
55 0.35 12000 118.32 1.12 0.0533 5.33
6 0.35 12000 118.32 1.12 0.0581 5.81
Esquina

0.35 12000 118.32 0.56 0.0291 _2.91

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN
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CALCULO DE ASENTAMIENTOS PARA ZAPATAS CORRIDAS

Centro
Ty

“.F

S o= ol
NO & O - W

36.00

0.35 1.23 0. 1

0.35 12000 46.09 1.09 0.0055 0.55

0.35 12000 46.09 1.27 0.0043 0.43

0.35 12000 46.09 1.12 0.0057 0.57

0.35 12000 46.09 1.28 0.0043 0.43
7.33  0.35 12000 46.09 1.15 0.0058 0.58

En la grafica 6.1 estan representados los resultados de los asentamientos.

Determinacion de las Def iones Difer ial Maximas.

Con los asentamientos obtenidos de cada zapata se calculo la deformacion diferencial
entre el centro y la esquina de estas con ia siguiente expreasion:

AHmdx — AH min
L

S =
Donde:
S : Relacion entre el asentamiento maximo y minimo y el claro entre ellos
AHMax : Asentamiento maximo (al centro de la zapata).
AHmMIN : Asentamiento minimo (en las esquinas de las zapatas).

L : longitud del claro entre zapatas.

'T'T“C‘Tﬂ O

WS

FALLA DE ORIGEN




CAPITULO Vi ANALISIS DE CIMENTACION

Los resultados para las zapatas cuadradas se presentan en la siguiente tabla:

0.0010

<
9.30 0.0013 <
9.05 0.0016 <
8.80 0.0019 <
8.55 0.0023 <
8.30 0.0026 <
8.05 0.0030 <
7.80 0.0034 <
7.55 0.0039 <

&

252

<
9 4.56 0.0012 < 0.006
10 5.02 0.0009 < 0.006
10 5.06 0.0011 < 0.006
11 §.52 0.0008 < 0.006
11 5.55 0.0011 < 0.006

Se observa que las deformaciones diferenciales son menores a las permisibles de
acuerdo al limite por el Reglamento de Construcciones que es de 0.006 para estructuras
resueltas a base de marcos de acero.

Para el edificio de 16 niveles la cimentaciéon estara resuelta a base de zapatas aisladas debajo
de las columnas y zapatas corridas debajo de los muros perimetrales en la torre ceste y en la torre
este se resolvera por medio de pilas de punta, a continuacion se presentan los calculos relacionados
con las pilas de cimentacion:

3. PILAS DE CIMENTACION

Las pilas son cimentaciones profundas que se encargan de transmitir el peso de ia estructura a
estratos resistentes de suelo o roca que se encuentran en profundidades considerables en el
subsuelo.

Las pilas son elementos de cimentacion profunda con secciones regularmente circulares con
diametros mayores a 0.60 m hasta 3 m. Las pilas se fabrican directamente en el subsuelo, por lo que
se conoce como elementos fabricados in situ. Cuando los esfuerzos que se transmiten al subsuelo
son exclusivamente de compresion, las pilas suelen fabricarse de cuaiquier material que tenga la
resistencia requerida. Cuando los esfuerzos que se transmitiran al subsuelo son de compresion y de
tension, por lo general se fabrican con concreto premezciado reforzado con varillas de acero
corrugadas, tubo metalico o perfiles estructurales.

TS ey

FauuA DE ORIGEN

Ventajas y desventajas de la utilizacion de las pilas sobre los pilotes:
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Ventajas
Se fabrican en el lugar
No estan expuestas a sufrir dafos
estructurales por causa de las maniobras de
instalacion.
Decibeies generados en la instalaciéon son
menores al instalar un pilote prefabricado.
Se pueden hacer ajustes en forma inmediata
con
Respecto a la longitud de desplante.
Fabricacidn monolitica, no requiere juntas
Pueden ser instaladas en subsuelos con
presencia de gravas y boleos aplicando el
procedimiento indicado para permitir la
estabilidad de la pared.
La capacidad de carga es mayor a la de los
pilotes

[esventajas
Requieren excavacion previa
Es imposible construirlas en
consistencia.

suelos sin

Verificar que no exista material suelto en la
superficie de desplante.

Los cambios de presion de agua pueden cercenar
el fuste, cuando se usan ademes metalicos
recuperables y no se retiran adecuadamente.

El procedimiento constructivo sobre agua se
complica, al tener que evitar el vaivén de la
piataforma flotante donde se apoya el equipo de
construccion

El sistema de ademado requiere mayor control
que en el caso de los pilotes.

Las pilas de punta se utilizan cuando el estrato de suelo superficial es blando y compresible, y
cuando el peso y cargas de la superestructura Q son importantes, entonces se puede acampanar su
base aumentando asi su carga util, Figura 6.2. Para incrementar la capacidad de carga de las pilas
también se pueden empotrar a una cierta profundidad E en el estrato resistente, la distancia que sea
posible constructivamente hablando (Figura 6.3). Las fuerzas horizontales permanentes de reaccion
de una estructura o temporales por un sismo se pueden recibir aunque en forma poco eficiente con
pilas verticales que tengan empotramiento y caracteristicas estructurales adecuadas. (Figura 6.4).

Q

Q

* Suelo biando
compresible |

Tt

~ Sueio resistente o roca

Fig. 6.2 Pilas de punta
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Estrato

E resistente
Fig. 6.3 Empotramiento de las pilas y pilotes
Fig. 6.4 Pila o pilote con carga horizontal
TENTE i
o o FALLA DE CF
D ‘o de i6n con pilas

Los analisis geotécnicos y el disefo de una estructura y sus componentes deben cumplir con dos
requisitos principales:

v Tener una seguridad adecuada contra colapso bajo cargas y fuerzas maximas
que puedan razonablemente ocurrir durante la vida util de la estructura.

v Cumplir con las funciones para las que fue disenada, sin deformaciones
excesivas, ni deterioros de sus materiales durante su vida util.
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Acciones de disefio.
Para el disefio de cimentaciones se consideran dos combinaciones de acciones:

Acciones variables mas acciones permanentes. En esta combinacion se revisan los
estados limite de servicio como los de falla. Las acciones variables se consideran con su
intensidad media para fines de calcuio de asentamientos u otros movimientos a largo plazo.
Para la revision de estado limite de falla se considera la accion variable mas desfavorable
con su intensidad maxima y las acciones restantes con intensidad instantanea. Los factores
de carga son de 1.5 en canstrucciones del tipo Ay de 1.4 en ias det grupo B.

Acciones permanentes mas acciones variables. Con esta combinacion se revisa el
estado limite de falla y el estado limite de servicio asociados a deformaciones transitorias y
permanentes del! suelo bajo cargas accidentales. Ei factor de carga es de 1.1 y se aplica a
todas las acciones que intervienen en esta combinacién. Ante acciones o fuerzas internas
cuyo efecto sea favorable a la resistencia o estabilidad de la estructuras, el factor de carga es
de 0.9.

En el caso de que las cimentaciones profundas en las zonas |l y lll se incluira entre las acciones
de la friccion negativa que puede desarrollarse sobre el fuste de las pilas o pilotes por consolidacion
del terreno circundante. Para estimar esta accién se considerara que el maximo esfuerzo cortante
que puede desarrollarse en el contacto pila-suelo es igual a la cohesion del suelo determinada en
prueba triaxial no consolidada no drenada bajo presion de confinamiento representativa de las
condiciones del suelo.

Los factores de resistencia relativos a la capacidad de carga de cimentaciones seran los
siguientes para todos los estados limites de falla:

0.35 para pilas y pilotes apoyados en estrato resistente.

0.7(1-s/2) en que s es la relacibn entre los maximos de ia solicitacion sismica y ia
solicitacion total que actuan sobre un pilote, para la capacidad de carga por adherencia
de los pilotes de friccion ante la combinacion de acciones que incluya ya las
solicitaciones sismicas.

» 0.70 para los otros casos.

Yy

La capacidad de carga de una cimentacion profunda depende fundamentaimente de la
resistencia al corte del suelo en el cual se apoya y del mecanismo de transferencia de carga al suelo.

Utilizaremos pilas de punta de campana con ef fin de incrementar su capacidad de carga y de
longitud de 10 y 4 m ya que es la longitud en la que desplantaremos nuestra pila. Los calculos se
muestran a continuacion:

Calculamos los esfuerzos efectivos a una profundidad de 18.06 (SPT-2) para una pila de 10m de
longitud.

Pv=3h
Pv = Esfuerzo efectivo [
vy = Peso volumétrico de! material o AT
h = Longitud del estrato FI'U ] T () )
= R

v h h Pv Pv

1.5 3 3 4.5 4.5

1.6 15.06 18.06 24.10 28.60
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Friccién Negativa

La friccion negativa se presenta cuando un deposito de arcilia sometido a un proceso de
consolidacion, induce fuerzas de arrastre sobre las pilas que tienden a reducir su capacidad
de carga. Y se presenta cuando el sitio esta sujeto algunas de las siguiente condiciones:

» Abatimientos piezometricos debidos a la extraccion de agua

» Soporta rellenos recientes y otras estructuras que sobrecargan la superficie

» Ocurre reconsolidacion de la capa de arcilla remoldeada alrededor de los pilotes.

La friccion negativa se convierte en un problema de capacidad de carga solo en el caso
de un pilote o pila de punta, ya que la carga transmitida al pilote o a la pila aumenta, a la vez
que disminuye el confinamiento del estrato de soporte, reduciéndose su capacidad de carga.
En el caso de pilas y pilotes apoyados en suelos compresibles, donde la capacidad de carga
esta gobernada por la resistencia por punta y por la friccion o la adherencia lateral. Algunos
constructores utilizan lodos bentoniticos o encamisan la pila o el pilote para disminuir el
problema de la friccion negativa.

Es importante considerar la fricciobn negativa ya que debemos disefar para las
condiciones mas desfavorables y si la cimentacion es a base de pilas o pilotes de punta,
deben ser capaces de soportar el peso del edificio, cargas vivas, cargas accidentales mas la
friccion negativa inherente .

Una forma de calcular la friccidbn negativa es la siguiente:

(wkg)

F.N.= fPozd:=
14 (okad)
3a
F. N. = Friccion Negativa
w= 2xr,
7o =1.05r,

r, = Radio de la pila

tan g
kp =—=2=0.2~0.4
b g
TROTH
Tang, = Coeficiente de friccion entre la pila y el suelo. 2L I_. A Dg- O
£ K s Ur
Ng = 1+ sen’dr
1—sen‘gr

¢ = Factor de proporcionalidad que mide la ganancia de resistencia al esfuerzo
cortante cuando el suelo se consolida.
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d = Longitud de la pila

a= /z(l2r,, )2

d
"Pozdz = Area de esfuerzos efectivos
0

Poz

0.8 80.00 0.20 10.00 255.993 . 0.42 264 7238 131.90
0.9 90.00 0.20 10.00 255.993 0.45 047 2.97 91.61 148.78

1 100.00 0.20 10.00 255.993 0.50 0.53 3.30 113.10 165.67
1.1 110.00 0.20 10.00 256993 0.55 0.58 3.63 136.85 182.55
1.2 120.00 0.20 10.00 255.993 0.60 0.63 3.96 162.86 19943
1.3 130.00 0.20 10.00 255993 0.65 068 4.29 191.13 216.32
1.4 140.00 0.20 10.00 256993 0.70 0.74 4.62 221.67 233.20
1.5 150.00 0.20 10.00 255993 0.75 0.79 4.95 254.47 250.09
1.6 160.00 0.20 10.00 256.993 0.80 0.84 528 289.53 266.98
1.7 170.00 0.20 10.00 255.993 0.85 0.89 5.61 326.85 283.86
1.8 180.00 0.20 10.00 255,993 0.90 0.95 5.94 366.44 300.75
1.9 190.00 0.20 10.00 255.993 0.95 1.00 6.27 408.28 317.64
2 200.00 0.20 10.00 255993 1.00 1.05 6.60 452.39 334.52
2.1 210.00 0.20 10.00 265.993 1.05 1.10 6.93 498.76 351.41
2.2 220.00 0.20 10.00 255993 1.10 1.16 7.26 547.39 368.30
2.3 230.00 0.20 10.00 255.993 1.15 1.21 7.59 598.28 385.18
2.4 240.00 0.20 10.00 255.993 1.20 1.26 7.92 651.44 402.07|
2.5 250.00 0.20 10.00 2565993 1.25 1.31 8.25 706.86 418.96
2.6 260.00 0.20 10.00 255993 1.30 1.37 8.58 764.54 435.85
2.7 270.00 0.20 10.00 255.993 1.35 1.42 8.91 824.48 452.74
2.8 280.00 0.20 10.00 255.993 1.40 1.47 9.24 886.68 469.62
2.9 290.00 0.20 10.00 255993 1.45 1.52 9.57 951.15 486.51

3 300.00 0.20 10.00 255.993  1.50 1.58 9.90 1017.88 503.40

Se calculan los esfuerzos efectivos a una profundidad de 6 para una pila de longitud de

am

acumulada

B (m)]|B (cm

Ko

1 100.00__0.20

4.00

27.450

Pv

Pv acum

4.5 4.5

4.80 9.30
0 O § Wo a F.N.
0.50 0.53 3.30 113.10__17.97

Ya teniendo la friccibn negativa de ambas profundidades proseguimos a calcular la
capacidad de carga.

La capacidad de carga de pilas o pilotes de punta se calculara de la siguiente manera:
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» Para suelos Cohesivos.

Cp =|(CuN_F, + P, )ApFre |- FN

» Para suelos Friccionantes
cp=(p.N,F. + p. JADFre)—FN

Cp = Capacidad de carga por punta.
C, = Cohesiéon aparente en t/m?, determinada en ensaye triaxial UU.

E =Presi6n vertical efectiva a la misma profundidad, ton/m?.

N; = Coeficiente de capacidad de carga definido por:

N® = N min+ (Le(N max— N min))
- 7
o ’ ’ 4Btan(45+§)

a

Le > 4tan(45° + ﬁ)
B 2

Cuando: Le/B < 4tan(4$° + %J 0 bien N> = Nmax,

du 20° 25° 30° 35° 40°
Nmax 12.5 26 55 132 350
Nmin 7 11.5 20 39 78

$u = Angulo de friccion aparente en grados.
Le = Longitud empotrada del pilote o pila en el estrato resistente.

B = Ancho o diametro de las pilas o pilotes.

N; = Coeficiente de capacidad de carga definido en la siguiente tabla:

[ o° 5° 10°

Cuando

N, 7 9 13

TP CON

¢ = Angulo de friccion interna en grados FALLA, EE OB-GEN

Fr = Factor de resistencia igual a 0.35

pv = Presion vertical total debida al peso del suelo a la profundidad de desplante de los

pilotes, t/m?.

Ap = Area transversal de la pila o pilote, m?.
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FN = Friccion negativa.

Fre = Factor de reducciotn dado por:

Para suelos friccionant

Fro =[BT

Para suelos cohesivos

Para suelos cohesivos firmes fisurados se multiplicara por el mismo factor de la ecuacién
anterior con exponente n=1. Para pilas coladas en suelos cohesivos del mismo tipo se

multiplicara por:
B8+1 J

Fre =| —04——
28 +1
8 = Diametro de la base del pilote o pila en metros (>0.5m)

n = Exponente igual a 1 para suelo muy suelto, 2 para suelo denso y 3 para

material muy denso.
Para este caso en particular utilizaremos la formula de capacidad de carga para suelos

friccionantes.
Ademas se calculara la disminucion de la presion efectiva de la siguiente manera:

apag =N
a
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Para una longitud de 10 metros:

APd

26.78 1.5 35.2 116.6 .

28.02 1.5 356.2 116.6 0.58 34 §63.23 0.35 286 0.64 060 63.13
27.95 1.6 35.2 1166 0.65 34 5143 035 286 0.79 0.56 69.26
27.89 1.5 35.2 116.6 0.71 34 4995 035 286 0.95 0.53 76.91
27.82 1.5 35.2 1166 0.78 34 48.73 0.35 286 1.13 0.50 86.03|
27.75 1.6 38.2 116.6 0.85 34 4768 0.35 286 1.33 048 96.57|
2769 1.5 35.2 116.6 0.91 34 46.79 0.35 286 1.54 046 108.51
27.62 1.5 35.2 116.6 0.98 34 46.02 0.35 286 1.77 044 121.82
27.56 1.5 35.2 116.6 1.04 34 4534 0.35 286 2.01 0.43 13648
27.49 1.5 35.2 116.6 1.11 34 4475 0.35 286 227 042 152.49
27.43 1.5 35.2 116.6 1.17 34 4422 0.35 286 254 041 169.81
27.36 1.5 35.2 116.6 1.24 34 43.74 0.35 286 2.84 0.40 188.43|
27.29 1.5 35.2 116.6 1.31 34 43.32 0.35 286 3.14 0.39 208.35
27.23 1.5 35.2 116.6 1.37 34 4293 0.35 286 346 0.38 22955
27.16 1.5 35.2 116.6 1.44 34 42,658 0.35 286 3.80 0.38 252.01
27.10 1.5 35.2 116.6 1.50 34 4226 0.35 286 4.15 0.37 275.73
27.03 1.5 35.2 1166 1.57 34 4196 0.35 286 4.52 0.37 300.69
2696 1.5 35.2 116.6 1.64 34 41.69 0.35 286 491 0.36 326.88
26.90 1.5 35.2 1166 1.70 34 4144 035 286 5.31 036 354.29
26.83 1.5 35.2 116.6 1.77 34 41.21 035 286 573 0.35 38291
26.77 1.5 35.2 1166 1.83 34 4100 035 286 6.16 0235 41273
26.70 1.5 35.2 116.6 1.90 34 4080 0.35 286 6.61 0.34 44374
26.63 1.5 35.2 116.6 197 34 4061 0.35 286 7.07 0.34 475.93|

Para una longitud de 4 metros:

Pv_llteliNminjl Nmax || APd}| ¢ JI Nq- j|_Fr ev i Aé || Freu Cp |
[B65 (151 352 | 1166 | 0651341 51.43 1 0.35| 9.3 { 0.79] 0.56| 54.89 I

En las siguientes graficas se ven representados los resultados los esfuerzos efectivos (graf.
6.2 y 6.3), asi como la grafica 6.4 “diametro de pila vs capacidad de carga”.

4. EMPUJE SOBRE MUROS RIGIDOS PERIMETRALES.

Debido a que la estructura tendra cinco s6tanos y estos se encuentran en contacto con el
suelo, los muros perimetrales deberan disefarse para soportar los empujes provocados por
el suelo.

Tomando en cuenta las caracteristicas estratigraficas y fisicas del subsuelo, asi como las
del proyecto, se determinaron las presiones a largo plazo que obraran sobre los muros
rigidos perimetrales, siguiendo las recomendaciones establecidas en el Manual de Obras
Civiles de la Comision Federal de Electricidad considerando los siguientes efectos:

- La presion de la masa del suelo en condicion de reposo, obtenida como el
producto de! peso volumetrico total, por los espesores en que estos se
consideran del mismo valor afectados por el coeficiente de presion de tierras en
reposo Ko.
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CAPITULC VI ANALISIS DE CIMENTACION

La accién de una sobrecarga uniformemente repartida de 1.5 ton/m? actuando en
la superficie del terreno, para las colindancias con la via publica, 4 ton/m? para la
colindancia con estructuras de dos niveles.

Para tomar en cuenta las solicitaciones sismicas, se determino una componente
horizontal expresada como el producto del peso de la masa deslizante por un
coeficiente sismico de 0.16 (Zona de Lomas).

Una vez calculados los valores de estos tres efectos se superponen, obteniendo la
envolvente de presiones horizontales que deberan considerarse en el disefio de los muros.

A continuacion se muestran los resultados del caiculo de estos empujes:

Empuje del suelo.

Es = hKo

Donde:

Es = Empuje debido al suelo, ton/m?.
Pv = Presion vertical, ton/m?.

v = Peso volumétrico natural, ton/m?
h = Espesor del estrato, m.

Ko = Coeficiente de presion de tierras en reposo.

Estratigrafia

NCAF100 m
-~ yood A
Material de Relleno /]
4.2 /]
/
w
-~
/]
/]
Ve 15.5m
Agiomerado: arena limosa color
11.3 caté claro con gravas fracturadas
en estado muy compacto.
NME 84.5m
/]
! 7
OIS ST
NCAF: Nivel de la Calle Avenida de las Flores. -
NME: Nivel Maximo de Excavacion. FA-_.{ A DE Of{ G‘EN
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L=10m
NCAF 100 m - - w = 1.5 ton/m?
-\ yaN 4 {
A -
¥=1.5 ton/m? Ko=0.6 4.2m
v
-
15.5m
y=1.6ton/m” Ko=0.25 11.3m
NME 84.5m
v y 3 v
rrrn. nfekie] (‘E(‘\Tq
FALLADE O

0.25
w

11.3

Relleno
Aglomerado

Empuje debido a ia sobrecarga.

Esc = o,Sen*a + o,Cos’a
w —
o, =—(8+ Senp)
T
w z
o, = —(F—Senp)
T G L2
_B a— —
a = o3 Esc
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CAPITULO VI ANALISIS DE CIMENTACION

Esc = % I:(,B + Seng)Sen? g +(p —Senpg)os* g]

L
=tan~' =
£ =tan

L=10myw = 1.5 ton/m>.

Relleno 1.5 10 4.2 67.22 33.6 1.17 0.554
Aglomerado 1.5 10 11.3 41.51 20.8 0.72 0.341
Empuje debido al sismo.
a=90°—-(45°+£) = 28 H= 15.5 m
2 x=Hana x= 8.24
$=234

eno . a.2 34 1.5 28 8.24 20.92 44.89
Aglomerado___15.5 11.3 34 1.6 28 6.01 33.95 54.32
W= 99.20 ton
Cs Cs= 0.16
E=W =) Q= 3 E= 5.29
Empuje sismico por metro = Ess = %
Ess= 0.34 ton/m

T GO
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15.5m

11.3nL

X=824m

v

A

vy=1.5 tonvm?

¥=1.6 ton/m?

45° +4/2

En la grafica 6.5 se ven reflejados los resultados obtenidos.

EMPUJE TOTAL

Et = Es + Esc + Ess

o 0.745 0.34 1.09
4.2 3.78 0.554 0.34 8.88
12.2 8.3 0.341 0.34 21.18
Es = Empuje del suelo.
Esc = Empuje debido a |a sobrecarga.
Ess = Empuje debido al sismo.
Et = Empuje total.
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CAPITULO Vil ESTABILIDAD DE TALUDES

n forma general los taludes son cualquier superficie inclinada respecto a la horizomtal que

hayan de adoptar permanentemente las estructuras de tierra, bien sea en forma natural o
como consecuencia de la intervencion humana en una obra de ingenieria. Desde este primer punto
de vista los taludes se dividen en naturales (laderas) o artificiales (cortes y terraplenes).

El! moderno desarrolio de las actuales vias de comunicacion, tales como canales, caminos o
ferrocarriles, asi como el impulso que ia construccion de presas de tierra ha recibido en todo el
mundo en los Ultimos afios y el desenvolvimiento de obras de proteccion contra la accion de rios, por
medio de bordos, etc., han puesto al disefio y construccion de taludes en un plano de importancia
ingenieril de primer orden. Tanto por el aspecto de inversion, como por el de consecuencias
derivadas de su falla. los taludes constituyen hoy una de las estructuras ingenieriles que exigen
mayor cuidado por parte del proyectista.

Es preciso hacer una distincion de importancia. Mientras los problemas tedricos de la estabilidad
de los taludes distan de estar resueltos y constituyen un reto para los investigadores de la Mecanica
de Suelos, los aspectos practicos del problema estan mejor definidos; hoy se construyen taludes muy
importantes con factores de seguridad muy bajos, 10 cual es indicativo de que los métodos actuales,
si bien poco satisfactorios tedricamente, funcionan bastante bien en la practica: es mas, cuando tales
métodos se han aplicado cuidadosamente, tras haber investigado correctamente las propiedades de
los suelos, la posibilidad de una falla de consecuencias ha demostrado ser reaimente muy pequena.

Tipos y causas de fallas mas comunes
a) Falla por deslizamiento superficial

Cualquier talud esta sujeto a fuerzas naturales que tienden a hacer que las particulas y porciones
del suelo préoximas a su frontera deslicen hacia abajo; el fenomeno es mas intenso cerca de la
superficie inclinada del talud a causa de |a falta de presion normal confinante que alli existe. Como
una consecuencia, la zona mencionada puede quedar sujeta a un flujo viscoso hacia abajo que,
generalmente, se desarrolla con extraordinaria lentitud. El desequilibrio puede producirse por un
aumento en las cargas actuantes en la corona del talud, por una disminucion en la resistencia del
suelo al esfuerzo cortante o, en el caso de laderas naturailes, por razones de conformacion geologica
que escapan a un andlisis local d do. El fenobmeno es muy frecuente y peligroso en laderas
naturales en este caso, generalmente abarca areas tan importantes que cualquier solucion para
estabilizar una estructura alojada en esa zona escapa de los limites de lo econédmico. no quedando
entonces Mas recurso que un cambio en ila localizacidn de la obra de que se trate. que evite la zona
en deslizamiento. El fenomeno se pone de manifiesto a los ojos del ingeniero por una serie de
efectos notables, tales como inclinacion de los arboles, por efecto del arrastre producido por las
capas superiores del terreno en que enraizan; inclinacion de postes, por la misma razon;
movimientos relativos y ruptura de bardas, muros, etc.: acumulacion de suelos en las depresiones y
valles y faita de los mismos en las zonas altas, y otras sefales del mismo tipo.

b) Deslizamiento en laderas naturales sobre superficies de falla preexistentes

En muchas laderas naturales se encuentra en movimiento hacia abajo una costra importante del
material; No se trata ya de un mecanismo mas o menos superficial, como el que se describe en el
inciso anterior, sino de otro producido por un proceso de deformacion bajo esfuerzo cortante en
partes mas profundas, que llega muchas veces a producir una verdadera superficie de falla. Estos
movimientos, a veces son tan lentos que pasan inadvertidos, hasta que el ingeniero ha de actuar en
la zona, en alguna obra. Si los movimientos se aceleran se puede llegar a producir un deslizamiento
de tierras. Parece ser que la mayor parte de este tipo de movimientos estan asociados a ciertas
estratigrafias favorables a ellos. al mismo tiempo que a flujos estacionales de agua en el interior de la
ladera. Un caso frecuente y tal vez el mas sencilio es el que aparece en iaderas formadas por
depositos de taiud sobre otros materiales firmes estratificados, que siguen mas o menos la in-
clinacién de la ladera. En estos casos se observan con frecuencia superficies de falla practicamente
planas, que siguen los contactos entre los depositos de talud y tos materiales mas resistentes de
apoyo.
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Este tipo de fallas se presenta en materiales cohesivos, donde las fuerzas gravitacionales,
actuando por largo tiempo, producen deformaciones grandes, que llegan a generar la superficie de
falla. Una vez generada la superficie, la resistencia disponible a lo largo de ella sera la resistencia
residual correspondiente a los materiales en contacto.

c) Falla por movimiento del cuerpo del talud

En contraste con los movimientos superficiales lentos, descritos en el inciso anterior, pueden
ocurrir en los taludes movimientos bruscos que afectan a masas considerables de suelo, con super-
ficies de falla que penetran profundamente en su cuerpo. Estos fenémenos reciben comunmente el
nombre de deslizamiento de tierras. Dentro de éstos existen dos tipos claramente diferenciados. En
primer lugar, un caso en ei cual se define una superficie de falla curva, a lo largo de la cual ocurre el
movimiento del talud: esta superficie forma una traza con el plano del papel que puede asimilarse,
por facilidad y sin error mayor, a una circunferencia. Estas son las fallas lamadas por rotacién. En
segundo lugar, se tienen las fallas que ocurren a lo largo de superficies débiles, asimilables a un
piano en ei cuerpo del talud o en su terreno de cimentacion. Estos planos débiles suelen ser
horizontales o muy poco inclinados respecto a la horizontal. Estas son las fall por trasl
Las fallas por rotaciéon pueden presentarse pasando la superficie de falla por el pie del talud, sin
interesar et terreno de cimentacion o pasando adelante del pie, afectando al terreno en que el talud
se apoya (falla de base). Ademas pueden presentarse las llamadas Fallas locales, que ocurren en el
cuerpo del talud, pero interesando zonas relativamente superficiales. En la Fig. 7.1 se presentan
estos tipos de fallas, asi como la nomenciatura usual en taludes simples.

Corane go! talvg

Cuerpe g teilud

M, @tture do! taive ll,/ #
., dnguie 68 ‘eive 3_ __a"{/ l",
Tereone oo \\--___---—" - -
simensacidn s S U C Sy
(a) o) {ec)
Fig. 7.1 Nomoncl.nlo y felles en @/ cuorpo de taludes
Nomencletura
b Felias por rotecién
Local
H Por o!

c) Falla peor hall.en‘n sebre un plano débil

d) Flujos

Este tipo de falla consiste en movimientos mas o menos rapidos de zonas localizadas de una
tadera natural, de manera que el movimiento en si y la distribucion aparente de las velocidades y los
desplazamientos asemejan el fluir de un liquido viscoso. No existe, en si, una superficie de falla, o
ésta se desarrolia en un lapso muy breve al inicio del fenémeno.

Estas fallas pueden ocurrir en cualquier formacion no cementada. desde fragmentos de roca,
hasta arcillas francas; suceden tanto en materiales secos, como humedos. Muchos flujos rapidos en
materiales secos ocurren asociados a fenodmenos de presion de aire, en los que éste juega un papel
analogo al del agua en los fenomenos de licuacion de suelos. Otros flujos, en suelos muy humedos,
son verdaderos procesos de licuacion.

109

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN




CAPITULO Vil ESTABILIDAD DE TALUDES

e) Fallas por erosién

Estas son también fallas de tipo superficial provocadas por arrastres de viento, agua, etc., en los
taludes. Ei fendomeno es tanto mas notorio cuanto mas empinadas sean las laderas de los taludes.
Una manifestacion tipica de! fenémeno suele ser la aparicion de irregularidades en el talud,
originalmente uniforme. es e el punto de vista teorico esta faila suele ser imposible de cuantificar
detalladamente, pero la experiencia ha proporcionado normas que la atenuan grandemente si se las
aplica con cuidado.

f) Falla por licuacién.

Estas fallas ocurren cuando en !a zona del deslizamiento el suelo pasa rapidamente de una
condicién mas o menos firme a la correspondiente a una suspension, con perdida casi total de
resistencia al esfuerzo cortante, el fenémeno puede ocurrir tanto en arcillas extrasensitivas como en
arenas poco compactas.

Parametros de resistencia al esfuerzo cortante

Se analizaran cualitativamente los cambios que pueden tener lugar en las condiciones mecanica
de los suelos con los que se construye una cierta estructura, ejemplificando las condiciones a corto y
a largo plazo por un terraplén que se construya sobre un terreno arcilloso saturado y blando y por
una excavacion hecha en el mismo suelo respectivamente (Fig. 7.2).

a) aparece el terraplén y una supuesta superficie potencial de deslizamiento.

b) se ha dibujado la variacion de la altura del terraplén con el tiempo, asi como el cambio del
esfuerzo cortante medio en dicha superficie de falla.

c) de la figura aparece la variacion de la presion de poro en un punto P de la superficie de
deslizamientos supuesta;

d) indica en forma cualitativa cémo veria el factor de seguridad del terraplén contra el
deslizamiento, definido, como se vera, como la relacién de la resistencia media del suelo, al
esfuerzo cortante medio actuante, ambos medidos a lo largo de la superficie de
deslizamiento considerada.

Si la construccion se verifica en forma rapida, es decir, en un tiempo durante el cual no ocurre
consolidacion apreciable del terreno de cimentacion, se tendra un aumento sostenido de la presion
de poro durante ese lapso, hasta un maximo al fin del mismo; a partir del fin de la construccion, la
presion de poro tendera a disiparse, tratando de volver al valor original que existia en P

Las condiciones de seguridad contra el deslizamiento (inciso d) empeoran durante e! periodo de
construccion, pues durante €l aumenta el esfuerzo cortante medio actuante (al crecer el terraplén),
en tanto que la resistencia potencial media a lo largo de la superficie de falla se mantiene la misma,
por considerarse que en el lapso considerado no ha tenido lugar ninguna consolidacion apreciable. A
partir del fin de la construccion sobreviene la consolidacion del suelo bajo el terraplén, aumenta la
resistencia y correspondientemente mejoran las condiciones de estabilidad, pues el esfuerzo cortante
medio ya no aumenta mas.

Se ve asi claramente que durante el periodo de construccion, la resistencia a considerar es la
correspondiente a una prueba rapida (¢ # O; ¢ = 0); sin embargo, si se deseara cuantificar la
condicion final del terraplén deberia considerarse el aumento de ia resistencia al corte por
consolidacion, utilizando los parametros cofrespondientes a una prueba lenta. En momentos
intermedios de la vida del terraplén podra cuantificarse la condicion de estabilidad del mismo, usando
una resistencia al esfuerzo cortante de la arcilla obtenida de ia envolvente de esfuerzos efectivos
(prueba lenta). entrando en la grafica r - o con una presion efectiva (abscisa) que sea igual a la
presion total dada por el terraplén. menos la presion de poro que exista en el momento que se
calcula.
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Fig. 7.2 Terraplen construido sobre terreno arcillososaturado

a) Terraplenes construidos sobre arcillas blandas saturadas

Como ya se hizo ver, en este caso la condicion inicial, al fin de la construccion, es la critica, pues
cualquier tiempo que pase trae consigo una consolidacion adicional del terreno de apoyo, que hace
aumentar la resistencia. En tales condiciones habra de hacerse un andlisis que use parametros de
resistencia obtenidos en pruebas rapidas (sin consolidacion y sin drenaje) hechas sobre muestras
inalteradas representativas. Se obtendran parametros del tipo c = 0 ¢ = O y el analisis se hara en
téerminos de esfuerzos totales.
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b) Terraplenes de arcilla parcialmente saturada construidos sobre terrenos resistentes.
Condicién al fin de la construccion

En este caso, los terraplenes se construyen compactando la arcilla con una cierta humedad, que
despueés variara en general, con el paso del tiempo; frecuentemente la humedad tiende a aumentar.
En los terrapienes de las vias terrestres, lo comun es llegar a una humedad de equilibrio, por abajo
aun de la saturacion, compatible con las condiciones ambientales y en torno a la que puede haber
variaciones estaciénales. En los bordos de proteccion de rios, presas y otras obras hidraulicas, por el
contrario, los cambios de humedad posteriores a la construccion pueden faciimente incluir la
condicion de saturacion.

En ocasiones interesa conocer las condiciones de estabilidad al fin de la construccion, las cuales
son practicamente comunes para las diferentes clases de estructuras arriba mencionadas. Este tipo
de analisis presupone que la construccion ha sido tan rapida que la humedad de compactacion de la
arcilla no ha sufrido ningun cambio durante ella. En estos casos, ia resistencia de la arcilla puede
estimarse en el {aboratorio compactando una muestra de manera que se dupliquen lo mejor que sea
posible las condiciones de campo, utilizando la misma humedad de compactacion; en seguida se
obtendra la resistencia efectuando una prueba triaxial rapida. hecha con una presion de camara
similar a la horizontai que sufra el suelo en la obra (estimada) en el punto cuya resistencia se calcula.
De esta manera puede pensarse que la falla que se provoca en el espécimen. por aplicacion de
carga vertical, sin que cambie el contenido de agua, es analoga a la que podria tener lugar en el
terrapién. si una vez terminado éste, ocurre un deslizamiento antes de que su humedad pueda llegar
a cambiar. Esto lleva a un analisis de estabilidad en base a esfuerzos totales y prueba rapida.

c) Deslizamiento con superficies de falla preexistentes

En estos casos se ha de considerar siempre que han ocurrido o estan ocurriendo deslizamientos
de una masa de suelo con respecto a otra a lo largo de la superficie formada, por lo que la
resistencia con que se pueda contar en ese suelo correspondera a niveles muy altos de deformacion
previa, es decir, sera invariablemente la resistencia residual.

La lista de casos frecuentes en la practica podria prolongarse aun mas; concretamente, las
condiciones de flujo establecido y de vaciado rapido, representan circunstancias de trabajo usuales
en muchas obras de tierra.

Taludes en arenas

La estabilidad de un taiud homogéneo con su suelo de cimentacion, construido con un suelo
“puramente friccionante”, tal como una arena limpia, es una consecuencia de la friccibn que se
desarrolla entre las particulas constituyentes, por lo cual, para garantizar estabilidad bastara que el
angulo del talud sea menor que el angulo de friccion interna de |la arena, que en un material suelto,
seco y limpio se acercara mucho al anguio de reposo. Por lo tanto, la condicion limite de estabilidad
es, simplemente:

a=¢

Sin embargo, si el angulo a es muy proximo a ¢, ios granos de arena proximos a la frontera del
talud, no sujetos a ningun confinamiento importante, quedaran en una condicion proxima a la de
deslizamiento incipiente, que no es deseable por ser el talud muy facilmente erosionable por el viento
o el agua. Por ello es recomendabie que en la practica a sea algo menor que ¢. La experiencia ha
demostrado que si se define un factor de seguridad como ia relacion entre los valores de a y ¢. basta
que ta! factor tenga un valor de! orden de 1.1 6 1.2 para que ia erosionabilidad superficial no se
excesiva.
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Calculo del Factor de Seguridad para la estabilidad del talud.

Como ya ha sido indicado, los materiales existentes hasta la maxima profundidad de excavacion
son cohesivo — friccionantes y basicamente no presentan diferencias importantes en su referencia
por lo gque se tienen condiciones de suelo practicamente homogéneas. Se realizo el analisis de
estabilidad de talud para una excavacion de 15.5m de profundidad en la colindancia norte de acuerdo
al proyecto del edificio de estacionamiento

Dadas las condiciones del suelo el mecanismo de falla general que tiene mas posibilidad de
ocurrir es el deslizamiento rotacional a lo largo de una superficie de falla circular. En este caso se
trata de un talud en un suelo que tiene por ley de resistencia al esfuerzo cortante de tipo.

S =c+otang

donde:

S: resistencia al esfuerzo cortante

c: cohesion

o: esfuerzo normal

¢: angulo de friccion interna.

Para determinar la inclinacion que deberan adoptar ios taludes temporales de la excavacion que
alojara a los sotanos, se efectud un analisis de estabilidad de taludes, tomando en cuenta para ello
que los materiales existentes hasta la maxima profundidad de excavacion son de tipo cohesivo —
friccionante, no presentan diferencias importantes en su resistencia, por io que el mecanismo de falla
general que tiene mas probabilidades de ocurrir es el de rotacion a lo largo de una superficie

cilindrica. El analisis se hizo empleando un programa de computadora que aplica el método de
Bishop simplificado (se explicara mas adelante).

Para la determinacion del factor de seguridad minimo de un talud, se parte del circulo critico
segun las graficas de Jambu, modificando su centro y su radio de tal manera que la superficie se

desarroile preferentemente por el segundo estrato (aglomerado) hasta el menor factor de seguridad
correspondiente a una superficie potencial de falla.

Donde:

y = peso volumeétrico del material.

H = profundidad de excavacion. rva‘ ("x X

rxrr! g
FALLA DE O RIGEH

¢ = Cohesion

¢ = angulo de friccion.
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CAPITULO VIl ESTABILIDAD DE TALUDES

Después de haber obtenido el resuitado anterior entramos a la Grafica 7.1 para obtener los
valores de x e y, después de tener esos valores los multiplicamos por la profundidad de la
excavacion y ajustamos esos valores para que queden en la escala que requerimos, para obtener las
coordenadas de el circulo critico.
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Grafica 7.1 Coordenadas aecfosacentros de circulos
Criticos por el pie de talud, segun Jambu

Y obtenemos las siguientes coordenadas:

X =61.1

Y = 128.83
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£] método Bishop simplificado o modificado es razonablemente preciso, donde el analisis puede
ser simulado en superficie circular de falla. El factor de seguridad esta definido como el radio de ios
momentos resistentes a los momentos actuantes alrededor del centro del arco de falla. Inicialmente
una seccion transversal del talud es dibujada detallando los estratos del suelo y la superficie
piezometrica. Se utilizan las coordenadas obtenidas anteriormente como centro, para asi tener una
superficie de falla a analizar. Esa zona de falla se divide en pequefias secciones, las cuales seran
analizadas individuaimente por sus caracteristicas (figura 7.3).

——
/
7

iy /

'\SupErHcle de Falla

Las fuerzas actuantes en cada seccion son:
®= AX: Ancho de la seccion
* W : Peso de la seccion
= T : Fuerza actuante a lo largo de la superficie de falla por debajo de la seccion.
= N : Fuerza efectiva
= 0 :Inclinacion de |a superficie de falia.

El factor de seguridad esta dado por |a siguiente expresion:

e S(Cax + Ntang)secd
- 1+ tangtanég
- F
> Wsing
Donde:
T’:’.f?{“ﬁ "‘:"‘:E,;ér ,
- C:Gonesien FALLA DE QRIGEY |

- ¢ : Angulo de Friccion.
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Como el factor de seguridad F, esta en ambos lados de la ecuacion. Esto se resueive por
medio de una solucion interactiva donde F es estimada iniciaimente y se sustituye hasta que
en los calcuios “F calculada” y “F estimada” se aproximan razonablemente.

La ecuacion puede ser modificada para manejar dos términos adicionales sumando factores
adicionales al termino que define la fuerza actuante. Estos dos términos son el material que esta
debajo del N.A.F. y la carga sismica. Para el material debajo del N.A F. debermos considerar el peso
del agua mas el peso de! material mismo. El total de las fuerzas actuantes incrementa o disminuye
por ei peso del agua ya sea por arriba o por debajo de la superficie de falla del talud. La carga
sismica puede ser manejada por el incremento de las fuerzas actuantes calculadas por cada seccion
por EW cos 0, donde E es el factor sismico. Similarmente la fuerza resistente es disminuida por un
decremento en la fuerza normal debido a la carga sismica

A continuacion se mostrara brevemente el procedimiento que se utilizo en el programa para
computadora “Estabilidad de Taludes por el Método Bishop Simplificado™:

1. Como se menciono anteriormente primero procedemos a hacer un dibujo a escala
detallando puntos, lineas estratos, centro y radio que son los datos que pedira el

programa (Fig. 7.4).

<61.1, 128.3> R= 48.4m
©]
Figura 7.4 &
Hl estrato /1 )
@ &,
Estr‘o/{o =3
= ,’
(= Punto S
@ &) ¢
] = Linea [w3] = 3

Como se puede observar no tenemos N.A.F. en la profundidad explorada.

2. El programa nos soticitara los siguientes datos:

PUNTO x

20
100
100.01
100.02
100.03
180
180

NOOdWN2

Y

20
20
100
112.6
1155
115.5
1126

F

Ty n’ﬂ»"?\f
HLLA DY ORIGEN
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CAPITULO VIl ESTABILIDAD DE TALUDES :

LINEA PTO 1ZQ PTO DER SUELO
1 1 2 2 ’
2 2 3 2
3 3 a 2
4 4 5 1
5 5 6 1
6 a 7 2
SUELO y c ¢ SATURADO
1 1.5 o o 1
2 1.6 4 34 1

3. Nos solicitara un centro para trazar la superficie de Falla y utilizamos las coordenadas
que encontramos a partir de Jambu y el radio:

,zc' = MTAN}“ =4.18 Ajustamos valores para et centro
4 para efectos de la escala
Resultados de Grafica 7.1 por 15.5 x Y
X = -38.9 100 100
Resultados de Grafica 7.1 Y= 28.83 -38.9 +28.83
Xo= -2.51 61.1 128.83
Yo= 1.86

4. La computadora arrojara el resultado, teniendo en cuenta estas consideraciones:

/ 2

Infhol waler levet

t -
Initia) pieao«
melric surfoce

1
—_ Initirt ond tinad __J

piczomelnic
surfoce for poinds
©on the shp cirche
Hrilom 7

L Figura 7.5 l
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Se usa esta simplificacion:

[c'b +tang' (W, + W, — bu, )]~ seca ]

1
F S W, +w, )sinaz( 1+ [(tanatang’)/ F)

Para el talud mostrado en la Figura 7.6, se analizo una superficie de falla con varios cambios en
la posicion del centro y de la longitud del radio considerando una excavacion a talud vertical sin
anclas, observandose en la tabla 7.1 que tos factores de seguridad calculados resultan inadmisibles
al largo plazo que establece el reglamento, menores al critico en condiciones estaticas y sismicas por
lo que las excavaciones podran realizarse con una pendiente de 90° y a cielo abierto pero con un
sistema de estabilizacion y proteccion para evitar fallas por desconchamientos por faita de
cementacion en el aglomerado areno limoso, que son los mas comunes en estos materiales. Los
factores de seguridad admisibles con el sistema de anclaje se mostrara en el siguiente capitulo.

Factores de seguridad sin anclas.
No Radio X Y FSE FSD

48.40 | 61.1 128.8 0.964 | 0.783

48.08 | 61.5 | 128.8 1.145 | 0.783
47.61 61.5 | 128.0 0.962 | 0.782
47.80 | 62.0 | 129.0 1.141 1.328
47.60 | 63.0 { 130.0 0.980 | 0.792
47.50 | 64.0 | 131.0 1.065 1.103
45.52 | 64.5 | 128.5 1.409 1.132
45.21 64.5 | 128.0 1.137 1.012
44.80 | 65.0 | 128.0 | 0.976 | 0.791
10| 44.43 | 65.5 | 128.0 1.253 | 0.816
11|l 44.75 | 65.5 | 128.5 1.601 1.004

Oi®|N[O|[n]b[wIN]|=

12{ 44.36 | 66.0 | 128.5 | 1.062 | 1.120
13] 47.20 | 62.0 | 1280 | 1.145 | 1.031 T CON
14] 48.82 | 60.0 | 128.0 | 1.471 | 0.869 FAaLLA DR QORIGEN
15} 4743 | 610 | 1270 | 1.758 | 1.219
Tabla 7.1
No. 3 <615, 128> R= 47.61 FSE = 0962 FSD = 0.782
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CAPITULO VIl SISTEMA DE CONTENCION

En el capitulo anterior se hizo mencion a que los factores de seguridad (Estatico y Dinamico) eran
inadmisibles; por esto se recurre al uso de un sistema de anclaje y a continuacion se muestran
los factores de seguridad utilizando las anclas:

No Radio X Y FSE FSD
1 48.40 61.1 128.8 1.561 1.324
2 48.08 61.5 128.8 2472 2.059
3 47.61 61.5 1280 1.564 1.330
4 47.80 62.0 129.0 2.440 2.029
5 47.60 63.0 130.0 1.554 1.308
6 47.50 64.0 131.0 2.299 1.704
7 45.52 64.5 128.5 2.384 1.973
8 45.21 64.5 128.0 2412 2.001
9 44.80 65.0 128.0 1.656 1.310

10 4443 655 128.0 2.381 1.761
11 4475 655 1285 2.359 1.947
12 4436 66.0 1285 2.347 1.934
13 47.20 62.0 128.0 2499 2,086
14 48.82 600 1280 2.584 2.168
15 47.43 61.0 127.0 2.621 2.202

Como se puede notar los factores de seguridad son admisibles segun el reglamento de
construccion.

A continuacidon se muestra el calculo de las longitudes de las anclas:

Pu = 30 ton

c = 8 ton/m? c' = 5.33 ton/m?
& =34° ¢' = 22.44°
D=01m

Pi = 2 kg/cm? Fr= 0.7

30
“ 7 [(5.33 +20tan 22.44)0.17p.7

L

TTOIS CON

-, .

P T
foulA DE ORIGEN

—.

La= 10.03 m

El sistema de proteccion y estabilizacion de taludes consistird en una capa de 5 cm de concreto
lanzado reforzada con malla electrosoldada 6x6-6/6 y 4 niveles de anclas post-tensadas definitivas
con longitudes entre 17.8 y 13.15 metros. Todas las anclas se conformaran por anclas de varilla de
12" de diametro, deberan estar protegidas contra corrosion ( Fig. 8.9); el diametro de la perforacion
sera de 4" con una inclinacion descendente de 15° y una presion de inyeccion de 2 kg/cm?. La tabla
8.1 se describe el sistema de anclaje. La malla electrosoldada se fijara al talud mediante grapas
basado en varillas del No. 3 y 30 cm de longitud que se distribuiran en una reticuta de 1.5x1.5 m.
Esto es indispensable, ya que el aglomerado areno-fimoso con poca cementacion podria
desconcharse a corto y largo plazo al quitarlie confinamiento horizontal. El espaciamiento horizontal
de las anclas sera de 3 m y la profundidad esta medida a partir de nivel de banqueta.
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Nivel | Profundidad | Longitud total | Longitud libre | Post-tensado | No de anclas
(m) (m) de anclaje (m) (ton)
1 1.5 17.40 7.4 30 1
2 4.5 ‘16.15 6.16 30 1
3 7.5 14.80 4.75 30 1
4 10.5 13.15 3.15 30 1
Tabla 8.1

Asi mismo, se requerira la construccion de contra cunetas en la corona de los taludes en caso de
que los trabajos se realicen en temporada de lluvias, para canalizar adecuadamente el agua que se
infiltra en esta zona y asi evitar la perdida de resistencia de los materiales. Ademas deberan
instalarse lloraderos de tubo de PVC 1 2" de 0.60 metros de longitud, a cada 3m en arregio tres
bolililo o donde se detecten humedades.

15,5

Anclas hacia colindoncia con via publica

Av. de las Flores
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CAPITULO VIl SISTEMA DE CONTENCION

os primeros informes del empleo de anclajes en suelos para proveer el apoyo lateral a una
excavacion vertical tiene fecha de 1958, cuando Bauer inyecta una lechada en una barra en
un denso aluvial para una excavacion en Alemania.

Desde esta fecha hasta nuestros dias se ha presentado un aumento en el uso de anclajes en
todo el mundo, y millones de anclajes en suelos se han instalado tocando desde barras de pocas
toneladas de capacidad en el refuerzo de suelo a anclajes presforzados de varias decenas de
toneladas para proveer restriccion lateral a excavaciones profundas e inclinaciones naturales
inestables.

Hoy en dia, los anclajes pueden ser empleados para resolver problemas involucrando tension
directa, deslizamiento, volcadura, carga dinamica, presfuerzos al terreno, y la gama de aplicaciones
incluye retener muros, los muelles secos y caminos de pavimentos sujetos a fuerza hidrostatica que
ejercen fuerzas de supresion, edificios altos, el pilote de prueba, el tubo de ademe, estabilizacion de
taludes inclinados etc. Esta amplia gama de aplicaciones que involucre una variedad de disciplinas
en el disefo, quizas explica por que el uso y desarrollo de anclaje ha sido tan dramatico sobre el
paso de los ultimos afos.

En este capitulo se definen los diferentes tipos de anclas empleadas y las especificaciones para
su correcta instalacion.

Descripcion
Tipos de anclas y su funcionalidad.

Un anclaje en suelos se considera que sea una instalacion que sea capaz de transmitir una
carga tensora aplicada a una carga que sostiene el estrato de suelo. La instalacion consiste
basicamente de una cabeza de ancla, la longitud libre de ancla y la longitud de ancla activa o fija
(Figura 8.1). El termino de ancla se usa exclusivamente para denotar un componente por ejemplo
cabeza de ancla y longitud libre de ancla.

Existen diversos tipos de anclaje ya que presentan modalidades que las caracterizan por la
tecnologia en especial de cada tipo, dentro de las cuales tenemos anclas pre-esforzadas y post-
tensadas.

En términos generales las anclas se clasifican en dos grandes grupos que son: anclas de friccion
o de sostenimiento rapido y ancla de tension o sostenimiento puntual.

Dos son las funciones que desempena el anclaje:

= Proporcionar resistencia al corte y a la tension que {a formacion no posee.

« Soportar en forma directa el peso de parte de |la formacion al tender a separarse de la misma.

Funcionalidad de las anclas. TR CON
RIGEN

A) Anclas de Tension. Ez-LL.A\_ o 9}

Ayudan a incrementar el esfuerzo normal en las discontinuidades de la formacion, aumentando
en consecuencia Su resistencia al corte en estas superficies. Esta funcidon es importante
principalmente durante la excavaciOn de obras subterraneas, donde masas incompetentes e
inestables se pueden estabilizar por medio de anclas. Otra contribucién es proporcionar capacidad
de tension en el sentido en el que se presentan los desplazamientos de los fragmentos o blogques
inestables.

En el caso de taludes en ios que se generan esfuerzos de tension y existe la tendencia de
separacion de ios bloques. este tipo de anclas es de gran utilidad.
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CAPITULO VIIl SISTEMA DE CONTENCION

E! proceso de colocacion de este tipo de anclas consiste a grandes rasgos en efectuar un
barreno con la longitud y orientacién requerida segun el refuerzo que se pretende dar a la formacion;
posteriormente se introduce el ancla y se accione el dispositivo de anclaje (expansor mecanico, cufa,
bulbo de anclaje mediante algun cementante etc. ) llevando a cabo io anterior se coloca la placa de -
apoyo en la boca del barreno y se tensiona el ancia mediante la aplicacion del par que le transmite la
tension solicitada. En la figura B.2 se presenta el funcionamiento de las anclas de tension.

B) Anclas de Friccion.

La funcion de las anclas de friccion es similar a de las barras de acero de refuerzo en el concreto
armado, soportar los esfuerzos de tension que los materiales de la formacion inestable no pueden
absorber

La instalacion de este tipo de anclas es similar al de las anclas de tension, solo que en este caso
puede o no requerirse el elemento de sujecion en la parte interior, ademas de que en todo el espacio
anular existente entre las paredes de la barrenacion y la barra de acero se inyecta algun cementante
(Lechada de cemento. Mortero o Resina) con los que se producen esfuerzos de adherencia a lo largo
de toda el ancla tanto entre esta y la solucion cementante como entre el mismo cementante y las
paredes de la barrenacion.

Se ha podido comprobar que los resultados obtenidos de la utilizacion de las ancias de friccion
en suelos es satisfactorio. En la figura 8.3 se indica el funcionamiento de las anclas de friccion

£n algunas ocasiones estas anclas constan de un expansor con el fin de fijar y centrar el ancla
en la barrenacion. Por lo que se produce una conjuncion de los dos tipos de anclas al generarse
esfuerzos de tension por la presencia de los expansores y esfuerzos de adherencia propios del
funcionamiento de un ancla de friccion.

Para el buen funcionamiento de estas anclas es muy importante que la inyeccion (Lechada de
cemento, mortero o resina) se realice en base a especificaciones y recomendaciones que se
establezcan para su colocacion pues la inyeccion resulta fundamental en este tipo de anclas.

Se hace hincapié en este aspecto porque se presentan dos situaciones que se deben tomar muy
en cuenta que son la adherencia de la mezcla de inyeccion y el ancla y ia adherencia de la misma
con el material de |la formacion a reforzar. Es importante que se logre ia adherencia de la mezcla de
inyeccion con los materiales en contacto y a todo lo largo de! ancla, pues de lo contrario se presentan
fallas y el ancla no trabajara adecuadamente.

Partes integrales de un ancla.

Las partes que en forma general integran todas las ancias son las siguientes:

— Cabeza de ancla o elemento de apoyo.

— Longitud activa de ancla, punto de apoyo o elemento de anclaje.

— Tendon, barra o fuste.

Mismas que se muestran en la figura 8.1

Las anteriores son partes principales de un ancia, sin embargo, es importante aclarar que para
cada tipo de ancla las empresas fabricantes les asignan diferentes denominaciones a las mismas, asi
como diversas variantes.

La cabeza de ancla es el componente de un anclaje de suelo que es capaz de transmitir la carga
tensora desde el tendon a la superficie del terreno o la estructura que requiere apoyo.
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La longitud activa o fija de ancla es la longitud disefiada de anclaje sobre la cual la carga tensora

es capaz de ser transmitida al suelo circundante

Un tendon que comunmente consiste de barra de acero, torones en forma individual o en grupos,
es la parte de un anclaje que es capaz de transmitir ia carga tensora desde la ancla fija a la cabeza

de ancla.
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Ventajas y restricciones de las anclas.

Las restricciones propias de las anclas dependen de los materiales que los constituyen,
mecanismos de accioén, caracteristicas del material donde se instalan ya sea suelo a roca, sitios de
colocacion o ubicacion, etc.

Asi pues, las anclas que estan formadas por una varilla corrugada de acero, tuerca y una placa
como reten y que se utilizan mortero como elemento de sujecion a o largo del ancla, resultan ser
sencillas y economicas pero su principal restriccion es que no se pueden tensar antes de que se
presenten deformaciones importantes en el suelo.

E! ancla ranurada con cufia es también sencilla y econdmica y en roca dura proporciona un
anclaje excelente y permite el tensado inmediato del ancla; la restriccion de este tipo de anclas se
debe a que el area donde se presenta la expansion del ancla es muy reducida, pudiendo provocar
una trituracion local de la misma cuando la resistencia de la roca inalterada es menor de unos 105
kg/cm?, con el deslizamiento consecuente del ancla.

Las anclas con expansor poseen numerosas ventajas entre las que se encuentran el que se
pueden tensar inmediatamente despu€és de su instalacion e inyectarse posteriormente cuando ios
movimientos hayan cesado. Es un anclaje muy seguro en roca y se pueden tograr cargas de anclaje
muy elevadas.

Mas que restriccion posee desventajas con respecto a otras anclas por su elevado costo y
requiere de mano de obra especializada para su colocacion asi como un determinado

mantenimiento.

Las anclas de tension cuyo apoyo se logra a través de la misma mediante mortero, representa
un sisterma economico con buenas perspectivas de anclaje en muchos tipos de roca, sin embargo su
resistencia se debe a que no es posible tensarlas antes de la inyeccion sino que una vez que halla
fraguado. La rigidez del ancia como de |a placa puede ser pequefia para algunas aplicaciones.

Las anclas tensadas y fijadas con resina tienen grandes ventajas como son:

Alta resistencia en roca de mala calidad y si se eligen los tiempos de fraguado adecuados, en una
sola operacion se obtiene un sistema de anclaje totalimente inyectado; pese a las numerosas

ventajas que presentan estas anclas, presenta desventajas que en algunos casos podrian ser.

significativas como son un elevado costo y el limitado tiempo de aimacenamiento de resina y sobre
todo en climas calientes.

El uso de las anclas en general representan numerosas ventajas ( con respecto a los demas
meétodos para estabilizar taludes ) entre tas cuales se tienen:

— Sirven para incrementar la capacidad de soporte natural de los suelos.

— Pueden emplearse en combinacion con estructuras convencionales de ademe como lo son
muros de concreto, reticulas de acero y madera, el concreto lanzado, malias de alambre, etc.

— Aceleran el avance de los trabajos dada la rapidez y facilidad de instalacion.

Proporcionan una economia que en algunos casos representa hasta el 50% en costo y
tiempo, comparado con otros sistemas de soporte.

— Mediante una sencilla instrumentacion puede controlarse el correcto funcionamiento del
sistema.
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Materiales componentes
Lechadas de cemento.

Todo el cemento Portland hidraulico convencional, especificamente ordinario, de endurecimiento
rapido, resistente a sulfatos y calor bajo, son aceptables, pero para evitar la corrosion del tendon de
acero, el contenido total de cloruro de la lechada derivado desde todas las fuentes no debera
exceder 0.1% por el peso de cemento.

Para asegurar que la lechada de cemento tenga un buen trabajo al esfuerzo cortante, ila mezcla
debera iograr un esfuerzo de compresion no menor de 100 Kg/crnza los siete dias de edad. La salida
de lechada que afianza el tendon no debera generalmente exceder 2% de volumen 3 horas después
de mezclado. Pueden permitirse valores mas altos en el caso de terreno permeable donde la salida
de agua se filtra desde la lechada durante la inyeccion bajo la presion. Dado estas consideraciones
de disefio la relacion agua-cemento tipicamente oscile desde 0.4 a 0.7 para anclajes en suelo.

Tenddbn.

Los tendones comunmente consisten de barra de acero, alambre trenzado singularmente o en
grupo (torones). Bajo circunstancias normales de trabajo las cargas no deberan exceder 62.5% y
50% del esfuerzo caracteristico del tendén para trabajos temporales y permanentes. respectivamente

Cabeza de ancla.

La cabeza de! ancla normalmente consiste de una cabeza anclada en que e! tend6n se ancla y
una placa portadora por la que la fuerza de tension se transfiere a ia estructura o a la excavacion.

La tension de ia cabeza debera disefiarse para permitir que el tendén al ser tensado y anclado a
cualquier fuerza hasta el 80% de la fuerza caracteristica del tendon, debera permitir ajuste de la
fuerza arriba y abajo durante la fase inicial de tensado La verificacion de requerimientos durante el
servicio dictaran la necesidad de uso normal, re-tensable o cabeza des-tensionable. La tension de ta
cabeza debera permitir también una desviacion angular de + 5° desde la posicion axial del tendon sin
tener una influencia adversa sobre ia carga definitiva que lleve la capacidad de la cabeza de! ancia.

Protecciéon contra la corrosién.

De miles de anclajes que se han instalado en el terreno alrededor del mundo, se han registrado
casos en la historia de fallas que se han presentado por la corrosion del tendon, algunos que se
protegieron unicamente por la cubierta de lechada de cemento. Invariablemente la corrosion se ha
localizado y han ocurrido fallas después de haber servido unicamente unas semanas a muchos anos.
Como una consecuencia, se trata de que todos los anclajes permanentes y los anclajes temporales
expuestos a las condiciones agresivas deberan protegerse, el grado de proteccion depende
primordiaimente de factores tales como las consecuencias de falla, agresividad del medio ambiente y
costo de proteccion.

El objeto de disefar contra la corrosion esta en asegurar que durante la vida de disefio del
anclaje de suelo, la probabilidad de ocurrir la corrosion inaceptable sea minima. Los diversos grados
de proteccion son posibles; y por resistencia a la corrosion, el ancilaje debera tener una proteccion
total; y una proteccion parcial del tendon puede Gnicamente inducir a una corrosion mas severa sobre
la parte protegida.

La eleccion de la clase de proteccion ( ver tabla 8.2 ) debera ser responsabilidad del disefador.
Por definicion la proteccion unica implica que una barrera fisica contra la corrosion se provee para el
tendon con anterioridad a la instalacion. La proteccion doble implica el abastecimiento de dos
barreras donde el proposito de la exterior, segunda barrera, esta en proteger la barrera interior contra
la posibilidad de dafio durante la colocacion y la manipulacion del tendon.
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Categoria de Anclaje Clase de Proteccién
Temporal sin proteccion
Temporales. Temporal con proteccion simple

Temporal con doble proteccion.

Permanente con proteccion simple

Permanente con doble proteccion.
Tabla 8.2

Permanentes

Principios de proteccion.

Los sistemas protectores deberan colocarse para exciuir una atmosfera gaseosa alrededor del
metal protegiéndolo totalmente y juntandolo dentro de una funda o cobertura impenetrable.

La inyeccion de lechada in situ para afianzar el tendén al suelo no constituye una parte de un
sistema protector porque la calidad y la integridad de la lechada no puede asegurarse. Ademas,
materiales de fluido que llegan a ser quebradizos al endurecer y presentan una ruptura en su
estructura por las diferentes mezclas, la iniciacion de la ruptura depende de la ductilidad y fortaleza
tensora.

Los materiales no - endurecedores de fiuido tales como grasas también tienen limitaciones como
medios de proteccion contra la corrosion. Las razones incluyen:

I. Al intemperie los fluidos son susceptibles a secarse, esto es acompafado comunmente por ia
merma y el cambio en propiedades quimicas

Ill. Los fluidos son confiables a la filtracion si el dafo tenue es mantenido por sus fundas de
contencion.

.  Los fluidos no presentan virtuaimente ninguna fuerza cortante, faciimente son desplazados y
quitados del metal al cual protegen.

IV. Parejo . en condiciones ideales su estabilidad quimica a largo plazo, por ejemplo la
susceptibilidad a ia oxidacion, no es conocida con certeza.

Estos aspectos requieren que los materiales no - endurecedores sean por si mMismos protegidos ©
contenidos por una muestra de humedad, la forma robusta de envainar, que por si mismo debe ser
resistente a la corrosion.

No obstante, fluidos no - endurecedores tal como grasas cumple su papel en el sistema de
proteccion de corrosion, en aquelos actos como un relleno para excluir la atmésfera forman la
superficie de un tendon de acero, crea el correcto medio ambiente electroquimico y reduce la friccion
en la longitud libre del ancla. Mientras que una capa de grasa no es considerada aceptable como una
barrera protectora en la cabeza de ancla, donde la grasa puede reemplazarse o rellenarse.

Al hacer uso de una seccion metalica para el tend6n, con la area sacrificante en lugar de
barreras fisicas, ninguna da proteccion efectiva, como la corrosion es rara vez uniforme y en la
mayoria de las veces se extiende rapidamente y preferentemente en irregularidades localizadas en la
superficie o en fisuras. Los metales no - corroibles pueden usarse para componentes de anclaje,
sujeto a averiguaciones de su comportamiento electroquimico de otros similares componentes, y
caracteristicas de corrosion de tensidon en ambientes apropiados.

Sistemas protectores.
Hay una gran variedad de coberturas o revestimientos protectores. Los principios de proteccion

son los mismos para todas las partes del anclaje, pero diferentes detalles en el tratamiento son
necesarios para ia longitud activa del tendon, longitud libre del tend6n y cabeza del ancla.
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En la proteccién de la longitud libre se logra generaimente ser ambos inyeccion de fluidos
solidificantes para adjuntar el tendon o por revestimiento pre-aplicados, o por combinacion de ambos,
dependiendo de circunstancias. El sistema protector debera permitir razonablemente inhabilitar la
extension del tendon durante el tensado. Los tendones engrasados y envainados son una solucion
popular en tales circunstancias (ver figuras 8.4 y 8.5).

La longitud activa requiere el mismo grado de proteccion como ia longitud libre. Ademas los
elementos protectores tienen todo para ser capaz de transmitir tensiones altas al terreno. Esto
requiere que las caracteristicas de fortaleza y deformabilidad tengan que ser verificadas
estructuralmente.

Cuando se usan encapsulados en la longitud activa del tenddn en la combinaciéon con conductos
plasticos, de propiedades elasticas compatibles con los componentes de anclaje tienen que ser
examinados para minimizar el desniveiamiento o desacoplamiento de la resina alrededor del ancla
fija.

Para asegurar transferir la carga efectiva entre la lechada y el ducto, los duetos deben ser
corrugados. La distancia de corrugacion debera estar dentro de seis a doce veces el espesor del
conducto y la amplitud de corrugacion no menos de tres regulando el espesor del conducto. EI
espesor minimo de pared es 0.8 mm, pero considerando el tipo de material, el método de instalacion
y el servicio requerido que puede exigir un espesor mayor. El material debera ser impenetrable a
fluidos. Los ejemplos tipicos de arreglos dobles de proteccion para la longitud activa y los tendones
de hebra se muestran en |la figuras 8.6 a 8.9.

A diferencia de la longitud activa del ancia, la cabeza de anclaje no puede ser totaimente
prefabricadas. A causa de la tension en el tendén asociado con el pre-esfuerzo, empunaduras para la
hebra y las cufas para cerrar la tensidon no pueden ser protegidos hasta que la tensién se haya
logrado. El plato portador termina los otros componentes esenciales de acero expuesto a la cabeza
del ancla deberan pintarse con betin u otro rmaterial protector, con anterioridad deben ser traidos al
sitio. La superficie de acero debe ser limpiada de todo el hidroxido férrico que se forma cuando
reacciona con la humedad y el oxigeno atmosférico ( corrosion ), con anterioridad a instalar. Los
revestimientos deberan de ser compatibles con los materiales seleccionados.

El ejemplo tipico de arreglos dobles de proteccion para la cabeza de anclaje se ilustran en la
figura 8.10y 8.11.

Especificaciones para la instalacion de anclas

Durante la construccion del anclaje de suelo el método de perforar, con o sin limpieza con flujo
de agua, la instalacion del tendon, el sisterma de inyeccion de lechada y el periodo de tiempo de
estas operaciones puede influir en la capacidad del anclaje. La construccion de anclaje debera
efectuarse en una manera por medio del cual |a validez de ias suposiciones de disefio se mantengan
y una declaracién del método detallado de todas las operaciones incluyendo la informacion de ia
planta de perforacion e inyeccion de lechada puede estar dispuestas con anterioridad al trabajo de
anclaje en el sitio. El trabajo de anclaje es especializado y debe de estar supervisado por personal
con experiencia.

Perforacién

Cualquier procedimiento perforador puede ser empleado mientras que garantice un barreno que
este dentro de las tolerancias permitidas y libre de obstrucciones a fin de acomodar faciimente el
tendon La perforacion necesariamente perturba el terreno y el método debera elegirse de acuerdo a
las condiciones del terreno para ocasionar el minimo de perturbacion o la perturbacion mas benéfica
para la capacidad de anclaje.

Debe tomarse el mayor cuidado para que con ningun medio utilizar presiones altas de limpieza
del barreno. a fin de minimizar el riesgo de hidrofractura del suelo circundante, particutarmente en
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areas donde se tengan construcciones arriba del barreno. £En esta conexion un regreso abierto dentro
de los barrenos es deseable para limitar presiones y también desde el tipo de taladrador, cortador o
limpieza del barreno permite que el taladrador controle cambios importantes en el suelo.

A no ser de otra manera especificada, el punto de entrada al barreno puede ser ubicado dentro
de una tolerancia de + 75 mm. E! barreno perforado debera tener un diametro no menor al
especificado. Para una alineacion especificada al punto de entrada, el barreno debera perforarse a
una tolerancia angular de 25°, a menos que en anclajes estrechamente espaciados, la tolerancia
puede conducir a la interferencia en la zona del ancla fija. Los anclajes de suelo deben tener una
inclinacién minima de aproximadamente 10° respecto a la horizontal para facilitar la inyeccion de
lechada.

Suponer una alineacion inicial aceptable, anticipando las desviaciones totales del barreno
perforado de 1 en 30 perforaciones. De vez en cuando, las condiciones del terreno pueden dictar una
relajacion en esta tolerancia y en barrenos sobre taludes inclinados, es posible que las desviaciones
verticales seran mas altas que las desviaciones laterales.

Después de cada barreno perforado se desazolva en toda su longitud para quitar cualquier
material flojo, el barreno debera sondearse para comprobar si han ocurrido derrumbes de material
que impidan que el tendon se instale completamente. En las condiciones de sueios inestables donde
el barreno ha sido ademado durante ia perforacion , el barreno debera todavia sondearse para
verificar si el suelo ha fluido arriba y adentro del ademe, por ejemplo en bancos de arena bajo el
agua. Para barrenos descendentes en terrenos inclinados hasta 1 m de perforacion total puede
agregarse para prever el detrito que no puede quitarse.

La instalacion de! tendon e inyeccion del ancla debera efectuarse el mismo dia sobre la longitud
activa del ancla, desde una demora entre la terminacion de ta perforacion e inyeccion de ia lechada
puede tener consecuencias serias debido al deterioro del terreno, particularmente en arcillas
normalmente consolidadas, arcillas fisuradas y margas.

Durante las operaciones de perforacion todos los cambios en el tipo de suelo deberan registrarse
junto con notas sobre los niveles de agua encontrados, velocidad de perforacion o recuperacion de
lodos de perforacion e interrupciones

iEI diametro depende del tipo de ancla
= Para las anclas de tension depende del diametro del expansor.

« Para las anclas de friccion depende de la barra de anclaje aumentando de 4 a 8 mm para el
confinamiento con mortero o lechada.

Dentro de lo posible, es conveniente orientar los barrenos perpendicularmente al sistema
principal de fracturas a fin de aumentar la friccion.

Al termino de la perforacion se debe limpiar el barreno con aire comprimido o con agua para una
buena adherencia de |la mezcla cementante a ia pared del barreno.

Cuando existe riesgo de caida de bloques durante las operaciones de anclaje es conveniente
proyectar sobre la superficie excavada una capa delgada de 3 a 5 mm de concreto con aditivo
acelerante de fraguado. Esta operacion se realiza antes de la perforacion de los barrenos.

Introduccién del tensor.

ideaimente, el tendén de acero en la condicién expuesto debera almacenarse dentro de una
bodega en condiciones secas y limpias. pero si se deja el acero a la intemperie debera amontonarse
fuera del area de trabajo y ser completamente cubierto por una lona impermeable que sea soportable
y segura para apoyar ia pila de acero permitiendo la circulacion de aire que evite la condensacion.
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Los tendones rasos o revestidos no deberan arrastrarse a través de superficies raspantes o
mediante |la superficie del suelo, y debera unicamente usarse soga, eslinga o correas para levantar y
cubrir el tendon revestido y evitar danos, el tenddn que es severamente arrollado o doblado debe
rechazarse por que las caracteristicas de carga - tension pueden severamente afectarse.

Sobre la longitud activa, el tenddn de barra, multiunidad de tendones y empaquetados deberan
centralizarce en el barreno para asegurar una lechada minima cubriendo al tendon o al paquete
(figura 8.12).

Un minimo de tres espaciadores deberan proveerse en cada longitud activa del ancla, y ambaos
centradores y espaciadores centrados segun la inclinacion y la rigidez del tendon, a fin de proveer
minimo claro de espacio de funda (figura 8.12).

Al pie del tendén, el uso de un cono de nariz o manga en el tendén minimizara e! riesgo de dafio
al barreno durante su instalacion.

Inmediatamente con anterioridad a la instalacion el tenddn debera cuidadosamente protegerse
para el daffo a componentes y a la corrosion, para tendones que pesan en ia demasia de 200 Kg,
aproximadamente, un equipo mecanico de manipulacion debera ser empieado, debido a que las
operaciones manuales pueden ser dificiles y peligrosas. El uso de un embudo en el tubo de entrada
a la cima de un enfundado se recomienda también que evite daio al barreno.

De vez en cuando, particularmente a la rescision de un contrato, el tendéon puede retirarse
después de la operacion de instalacion, a fin de juzgar la eficiencia de los centralizadores y
espaciadores también puede observarse el dafio, distorsion o la presencia de mancha, por ejemplo
en la arcilla, donde ia mancha o distorsidon se observa; los mejoramientos en relacion a la fijacion o
disefo de centralizadores o el método de perforacion de barrenos puede ser necesaria.

Inyeccién
La inyeccion de lechada desempefia uno o mas de las siguientes funciones:

I. Para formar la ancla fija para que la carga aplicada pueda transferirse desde el tendon al
suelo circundante;

1. Para aumentar la proteccion del tendén contra la corrosion;

il. Para fortalecer inmediatamente el suelo adyacente a la ancla fija a fin de mejorar la
capacidad de anclaje.

El requisito para la funcion Ill) debe ser destacado por la investigacion de terreno y/o como un
resultado de la preinyeccion. Para verificar la perdida de lechada sobre la longitud activa, que es
insignificante durante la inyeccidn para anclajes en suelos permeables, es normalmente adecuado
para observar un control de valor de corriente de lechada acopiada con una presion posterior. La
eficiencia de la inyeccion en el ancla fija puede ser finalmente verificada controlando la respuesta del
suelo a futuras inyecciones cuando la presion posterior debera rapidamente restaurarse.

Para la preparacion de lechada de cemento. la seleccion de materiales secos debe ser masiva, y
la mezcla deber efectuarse mecanicamente por |10 menos dos minutos a fin de obtener una mezcla
homogeénea. De ahi en adelante la mezcla debera guardarse en el movimiento continuo.

Las bombas deberan ser del tlpo de posible desalojamiento, capaces de ejercer presiones de
descarga de por lo menos 100 Kg/m . y tornilio rotativo (la presion constante) o reciprocamente
martinete y piston ( presion fluctuante ) es(as bombas son aceptables en la practica.

Antes de inyectar, |a bomba debe ventilarse y el aure en la linea debe expulsarse. el circuito de
succion de ila bomba debe de ser hermético. Durante ion, el nlvel de lechada en el tanque de
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abastecimiento no debera mantenerse bajo la corona del tubo de salida, ya que de otra manera se
inyectara aire.

Con respecto a controles de calidad, el énfasis debe ponerse sobre esas pruebas que permite
que |a lechada sea evaluada con anterioridad a la inyeccion. Deberan ensayarse probetas a 7 y a 28
dias. Estos controles de calidad relacionados con la seleccion y mezcla de lechada no intentan fingir
las propiedades de la lechada in situ. Por ejemplo, la perdida de agua desde la lechada, cuando
inyecta por debajo de ia presion en la arena de grano fino, crea una mayor resistencia in situ para
resistencias similares de cubos de prueba.

Los registros relacionados con cada operacion de inyeccion deben recopilarse, por ejempilo los
relacionados a la edad, temperatura de aire, presion de inyeccion, la cantidad de lechada inyectada y
detalles de muestreos y pruebas, es apropiado.

Cabeza de anclaje

La cabeza de anclaje y placa que sostiene debe armarse concéntricamente con el tendon con
una exactitud de 10 mm y debe ubicarse no mas de 5° desde el eje del tendon

Despueés del final de una prueba satisfactoria de inyeccion, el corte del tendén debe hacerse sin
calor, por ejempilo por un disco cortador.

Las salientes de los tendones, si son tensados o no, deben protegerse al dafo accidental. Esta
proteccion no en comun en la practica y si los componentes individuales del tendéon se dafan
mecanicamente, por ejempio un ensortiiado de hebras, entonces estos componentes deben
considerarse redundante, cuando se evalua una capacidad segura de anclaje, a menos que las
pruebas demuestren suficiencia.

Tensién
El tensado requiere cumplir dos funciones, especificamente:
l. La tension al tendon y para anclario a su carga segura; y

Il. Para comprobar y registrar el comportamiento de anclajes de control someter oportunamente
a prueba en sitio.

Una operacion de tensado significa una actividad que involucra el ajuste del ensamble del gato
sobre la cabeza del ancla, la carga o desembarque del anclaje incluyendo la carga ciclica que se
especifico, seguido por la remocién completa de la junta del gato desde |la cabeza del ancla.

El tensado y registro debe ser efectuado convenientemente por personal experimentado bajo el
control de un supervisor capacitado, desde cualquier variacion importante en el procedimiento puede
invalidar comparacion con anclajes de control.

En la actualidad la calibracién del equipo no es efectuada regularmente y la discrepancias entre
las lecturas de la ceida de carga y gato no son infrecuentes sobre el sitio. Los gatos deben calibrarse
por lo menos cada afio usando equipo adecuadamente disefiado de prueba con una exactitud
absoluta no mas de 0.5%. La calibracion debe cubrir los modos de |a carga incrementando y
cargando sobre la gama de trabajo compieta del gato, para que la friccion histéresis pueda
conocerse cuando repitan los ciclos de carga que estan siendo efectuados sobre el tendon. Las
celdas de carga deben calibrarse después de cada 200 tensados o después de 60 dias en &i uso
cuailquiera que sea lo mas frecuente, a menos que los indicadores compiementarios de ia presion
usada simultadneamente no indique ninguna variacion importante, en el caso de que el intervalo entre
calibraciones puede extenderse hasta maximo un afio. La presion debe ser también calibrada
regularmente, por ejemplo después de cada 100 tensados © después de cada 30 dias, cuaiquiera
que sea lo mas frecuente.
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Sobre cada contrato el meétodo de tensado para ser usado y la sucesion de tensado debe
especificarse en la etapa planificadora. En general, ningun tendon debe tensarse a cualquier tiempo
mas alla de el 80% de la resistencia caracteristica. Ademas, para el cemento inyectado en las anclas
fijas, el tensado no debe comenzar hasta que la lechada halla alcanzado su resistencia de proyecto,
sin embargo en el sueio sensible, por ejemplo la arcilla o la marga, que puede ser debilitada por la
perturbacion o ablandamiento de agua durante la construccion de anclaje, puede ser necesario
estipular un minimo de dias de tensado.

Los detalles de todas las fuerzas, las descargas. al acufar y las otras perdidas observadas
durante el tensado y las veces en que los datos se controlaron deben registrarse para cada anclaje

Finaimente vale anotar que cuando una operacion de tensado se comienza debe indicarse las
medidas de carga, el tensado debe concluirse con una detencion - elevacion medida de carga.

Durante el tensado son muy importantes las precauciones de seguridad y los operadores y los
observadores deben permanecer a un lado dei equipo de tensado y nunca pasar por detras cuando
esta bajo la carga. Deben mostrarse avisos de “Peligro - Tensado en curso” o alguna redaccion

similar.
Re-inyeccion

Una vez instaladas y tensadas las anclas debe inyectarse la parte no activa, a través de
preparaciones dejadas expresamente para ello.

Anclaje con Resina.

Las resinas epoxicas y de poliéster se usan mas usualmente en el tendon encapsulado para la
proteccion de la longitud activa. Para anclajes, esencialmente en fuerzas de tension y compresion en
la demasia de 750 Kg/cm®y 150 Kg/cm?, respectivamente, se recomienda tradicionaimente para el
traslado eficiente de carga, pero merma su pega - gelatinacion, el moduio elastico y el porcentaje de
extension a la falla son también importantes en la relacion a la ruptura y la eliminacion en sistemas
de protecciéon. La merma de pega - gelatinacion debe perfectamente ser nula y no mas de 5% de otra
manera un despostillamiento puede ocurrir, que a la vez crea una corrosion potencial mediante la
formacion de trayectorias de filtracion.

Para equiparar la ductilidad del tenddon de acero aparece ese porcentaje de extension de la
resina a la falla que puede estar en la gama de 1 - 1.5%. La reaccion que da la sustancia resinosa es
isotérmica puede ser beneficiosa ambos técnicamente y econdmicamente para usarse en fallas
inertes.

Las resinas de tipo poliéster proporcionan anctajes a muy alta resistencia. La polié izacion se
obtiene por la mezcla dentro del barreno de tos componentes introducidos bajo la forma de cartuchos
plasticos.

Las cargas de resma se presentan en general en la forma siguiente:
—- Una envoltura exterior que contiene la masilla, el acelerador y estabilizador.
— Una envoltura interior que contiene el estabilizador impregnado en arena.

Cuando se tienen pendientes muy fuertes, orientadas hacia arriba, en algunas ocasiones se
utiliza una proteccion exterior ( malla de plastico ) provista de un collarin para retener las cargas
dentro del barreno.

Las resinas representan un problema de almacenamiento, ya que sus caracteristicas pueden
decrecer rapidamente. por lo que se recomienda utilizar cargas de resinas frescas o cuando menos
tener cuidado de sacartas del almacén en el momento de su colocacion y regresar inmediatamente el
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sobrante.

Colocacion de anclas con resina. - La colocacion de anclas filadas con resina es una operacion
delicada, el proceso es el siguiente:

1. Una vez que se ha limpiado el barreno, se introduce una ancla del mismo diametro hasta el
fondo de este para garantizar su rectitud y verificar que no existan obstaculos

2. Se introducen las cargas asegurandose de colocarlas hasta el fondo del barreno.

3. Es necesario limpiar el ancla con un cepillo de fierro con el objeto de quitar el oxido y de esta
forma obtener una buena adherencia de la resina.

4. Posteriormente se introduce el ancla mediante un dispositivo especial.
La introduccion del ancla se realiza mediante un empuje y una rotacion simultanea.

Eil empuje se debe regular con el fin de poder hincar la barra al fondo del barreno en menos
de un minuto, tiempo suficiente para una buena mezcla del producto.

7. Es importante vigilar durante el tiempo de colocacion, que la maquina perforadora se
encuentre en el eje del barreno.

En el caso de presencia de agua, el proceso de colocacion de un ancla fijado con resma se
complica.

Anclaje con mortero.

Los morteros utilizados para el anciaje, en general se componen de cementos de alta resistencia
y fraguado rapido.

Las proporciones utilizadas para la fabricacion de estos morteros son las siguientes:

Dosificacion en peso. Cemento 1.0
Arena 1.0
Agua 0.3

Una arena muy fina debe ser utilizada para facilitar la penetracion del mortero en las fisuras e
intersticios del terreno. El mortero de anclaje debera tener una contraccion lo mas baja posible o en
su defecto ser expansivo. La técnica de colocacion del mortero dentro del barreno o de anclaje define
la proporcion de agua.

En el caso de un mortero inyectado, la dosificacion de agua optimo corresponde al valor minimo
para un buen funcionamiento de la planta de inyeccion. En algunos casos el empleo de aditivos sera
necesario para dar plasticidad al mortero.

La técnica “Perfo”.- El procedimiento que se sigue consiste en introducir en la barrenacion un
tubo cilindrico seccionado longitudinalmente en dos partes (conchas) previstas de perforaciones
laterales en numero y dimensiones cuidadosamente estudiadas. Una varilla corrugada de diametro
apropiado se introduce en las conchas deil tubo perforado previamente lleno de mortero. La barra del
ancia sirve de piston y empuja al mortero por los agujeros laterales, lo que asegura el llenado del
espacio anular comprendido entre el ancla y la pared de la perforacion.

La Tecnica de Pre-inyectado de Mortero.

_—pIIOT
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E| proceso constructivo que se sigue es el siguiente:
1. Primeramente se realiza la perforacion y limpieza del barreno.

2. Posteriormente se introduce hasta el fondo del barreno un tubo por medio del cual se
inyecta el mortero mediante una bomba.

3. Se coloca en la boca del barreno un anillo inflado de hule con el objeto de evitar la salida
del mortero.

4. Cuando el barreno es horizontal o la consistencia del mortero es tal que se cae, en
barrenos inclinados no sera necesario la utilizacion de este dispositivo.

5. Una vez que ha sido inyectado el barreno se introduce el ancla mediante et empuje
producido por la mano y algunas ocasiones con la ayuda martillo vibrado en el ultimo
metro. Con la introduccion del ancia se logra inyectar un volumen de mortero igual al
volumen del ancla obteniéndose asi un mejor anclaje.

Consideraciones que hay que evitar durante la construccién del sistema de anclaje.

Perforacién de barrenos.

Durante la realizacion de esta actividad los errores mas comunes que se presentan son los
siguientes:

A. Perforacion mai orientada.

B. Perforacion de diametro diferente al requerido.

C. Perforacion de diametro irregular (ovalacion en la entrada), o muy profundos.
D

Mala timpieza del barreno.

Anclaje con barras.

Los errores durante la colocacion de anclas de friccion se presentan durante el anclaje y son los
siguientes:

i. Cuando la mezcla cementante es una resina y la colocacién del ancla se realiza rapido,
se produce un mal mezclado de las sustancias contenidas en los cartuchos.

ii. Introduccion parcial del ancla en el barreno

jii. Utilizacion de resina muy vieja o de mortero mezclado con mucha anticipacion a la
colocacion.

iv. Colocacion de namero insuficiente de cartuchos de resina.
V. Empleo de mezclas cementantes de la mata calidad.
Colocacién de Placas de Apoyo.

Es frecuente en la practica que las placas de apoyo sean mal colocadas o sin contacto suficiente
contra las paredes de la formacion, provocando un mal funcionamiento del ancla.

TR Co
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Control de las anclas.

Con objeto de asegurar la calidad y buen funcionamiento de las anclas, se realizaran diversos
tipos de control:

e Un control de calidad de los materiales que constituyen los elementos de un anclaje.
Es necesario realizar pruebas para analizar las propiedades mecanicas de las
mezclas cementantes como los morteros y iechadas utilizados.

e Un control estadistico de longitudes no fijadas de anclaje, para esto las placas de
apoyo seran retenidas una por una, la longitud libre por medio de un alambre y las
placas colocadas nuevamente en su lugar.

e Pruebas de extraccion” in situ” sobre la fijacion de la anclas.

e Ensayes de extraccion sobre anclas pre-tensadas.

Capacidad de las anclas a friccién

En el disefio debera considerarse que un suelo anclado e inyectado puede fallar en uno o mas de
los modos siguientes:

* Falla dentro de {a masa de suelo
- Falla en 1a adherencia de la interfase suelo / lechada
- Falla en la adherencia de |la interfase lechada / tendon
- Falla de! tendon de acero o cabeza de anclaje
Para el disefio de un anclaje de suelo cada modo de falia debe considerarse a fin de asegurar un
factor de carga y factor de seguridad adecuado, tener la magnitud y el modo de carga estimado,
periodo de servicio y consecuencias de falla

En cuanto a la estabilidad total evaluada el disefio debera tomar en cuenta:

> Ubicacién del plano de falla critico para asegurar que la longitud fija de ancla exista mas
alla de tales planos;

> Al planificar las limitaciones que pueden restringir o negar el uso de anclajes afuera del
area de trabajo del proyecto;

# Limitaciones fisicas, las condiciones relativas al terreno, |la presencia de servicios
subterraneos, minas abandonadas trabajadas etc.

Para ayudar al contratista del anclaje, el disefio debera detallar la carga de trabajo de los
anclajes, longitudes minimas libres de ancla y esquema de los anclajes. E! dissfio debera mantener
también alguna flexibilidad y disponibilidad a cambios de permiso de diseno debido a obstrucciones o
cambio en las condiciones fisicas.

En excavaciones profundas limitado por la forma de retener el talud, la evaluacion de ia
estabilidad total tiene que considerar la interaccion entre el terreno, estructura y anclajes, como un
sistema completo.
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Interfasc suelo / lechada

€1 pronostico por regla del disefio de la carga definitiva que sostiene la capacidad son creadas
invariablemente por el terreno que ha quedado expuesto a lo largo de un corte en la superficie,
postulando un mecanismo de falla y examinando las fuerzas pertinentes en una estabilidad. Usando
términos practicos simples, hay basicamente dos mecanismos de traslacion de carga por lo que la
restriccion localimente del terreno se moviliza conforme la parte fija del ancla se retira,
especificamente el fin es sostener y soportar el esfuerzo cortante. Las ancilas fijas fallan localmente al
corte por medio de uno de estos mecanismos © por una combinacion de ambos, con tal que la
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limitacion suficiente sea disponible desde el terreno circundante. En este contexto, la falla general se
define como la movilizacion o deslizamiento de lineas de falla o la generacion de deformaciones que
se extienden en la superficie expuesta.

La capacidad del anclaje que sostiene la carga definitiva es dependiente de los factores
siguientes:

1. Definicién de falla;

2. Mecanismo de falla

3. Area de interfase de falla;

4. Propiedades que indujeron al terreno a la interfase de falla;

Se debe anotar que todos los anclajes estan sujetos a un procedimiento de prueba, y la carga
ultima que sostiene las capacidades son por lo tanto la unica guia para calcular y puede ser
modificada dependiendo de los resultados de pruebas.

El mejorar la capacidad de anclaje para una condicion determinada de terreno se dicta
primordialmente por ia geometria del anclaje. Las transferencias de tensiones desde la ancla fija al
terreno circundante es influida también por la técnica de construccion, particularmente por el
procedimiento de inyeccion de lechada, y en menor alcance por ia técnica de perforacion y limpieza
del barreno.

Interfase de lechada / tendén

Tres mecanismos de trabajo, especificamente adherencia, rozadura y el enclavamiento mecanico
se reconocen ampliamente, pero las recomendaciones que pertenecen al trabajo de la lechada /
tendon son valores que en la practica usuaimente no toman en cuenta la longitud o tipo de tendon, o
la resistencia de la lechada de circunvalacion.

La resistencia de trabajo puede ser significativamente afectada por la condicion del tendoén,
particularmente cuando es flojo o los materiales de lubricante estan presentes en ia interfase. La
superficie de los tendones deberia por lo tanto no ser nocivo en la longitud de tendén libre y poder
mejorar el trabajo. Por otra parte tendones que muestren sefiales de la picadura no deberan usarse.

Para anclajes , se recomienda que el area de tendén no debera exceder 15% a 20 % del area del
barreno para a fin de minimizar el afianzamiento

Tensiéon y longitud de anclas

En el andlisis se considerd que la longitud activa de las anclas se encontrara por detras de las
Zzonas de posible deslizamiento.

El ancla transfiere su carga al suelo a través de la resistencia friccionante entre |a interfase ancta

- suelo; Brons (1968) y Little John (1970) establecieron la siguiente ecuacion, para estimar la carga
por friccion:

Pu =[(Pitang'+c)2DL, . , T .
o e
--==A DE ORIGEN

donde:

Pu: capacidad del ancla, en ton.

Pi : presion de inyeccion de la lechada, ton/m?
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D : diametro del barreno, igual a 0.10 m.
La : longitud del ancla, en m
¢: angulo de friccion interna del suelo en el que se instala el ancla, en grados

$': angulo de friccion entre el suelo y el cuerpo del ancla, igual a 2/3 de anguto de friccion
del suelo en que se instalara el ancla, en grados

c :cohesidn del suelo en que se instala el ancla.

c’: rasistencia al esfuerzo cortante por cohesion o adherencia entre el suelo y el cuerpo
del ancla, igual a 2/3 de la cohesion del suelo en que se instalara el ancla.

FR : factor de reduccion igual a 0.7

Todos los anclajes requieren una longitud libre minima que pueda guardar el esfuerzo en esta
longitud elastica. Para las anclas de torones disefadas, o minimo que requiere de longitud libre es
de 5§ m para que la tension a que se somete la ancla a través del alargamiento de la parte libre no se
pierda con el regreso de las cufias al momento de! bloqueo del ancla.

Las anclas disefadas son armaduras metalicas de cables que toman los esfuerzos de traccion.
Se introduce esta armadura en una perforacion y se sella al terreno por medio de una inyeccion de
lechada de cemento. La puesta en tension se realiza con una unidad de post-tensado gue
corresponde al tipo de ancla colocada.

Los torones se definen segun ASTM 416 con las siguientes caracteristicas:
Toron de 0.5 & Toron de 0.6” ©
Toron de 12.7mm & | Toron de 15.2mm &

Resistencia minima garantizada
que corresponde a la tension de 18.7 ton 25.3 ton
ruptura

Tension minima garantizada que
corresponde a un alargamiento 16.9 ton 22.4 ton
de 1%

Tension de ensaye de prueba

admisible

Tension residual en el ancla después

del bloqueo de las cufias de post-tensado
correspondiente a la tension de trabajo . 12.0 ton 16.8 ton
admisible partiendo de la tension minima
de alargamiento

15.2 ton 21.9 ton
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CAPITULO IX PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

A continuacién se indican las recomendaciones para el procedimiento constructivo durante ta
excavacion necesaria para alojar las plataformas de desplante, la colocacion de las anclas y
para la construccion de la cimentacion.

Con objeto de darle rapidez y seguridad a la excavacion y aprovechar toda el area de
excavacion, esta sera dejando taludes verticales, que seran retenidos y confinados mediante losas
de concreto lanzado fijadas a la pared de la excavacion a travées de anclas, Unicamente en zonas
criticas, por lo por lo que se construiran cuatro lineas de anclaje.

Para conformar las plataformas de proyecto para el estacionamiento y para la torre, los cortes
verticales son inestables a corto y largo plazo por desconchamientos, por lo que se tendra que ir
excavando e instalar el sistema de anclaje y concreto lanzado definido con anterioridad, tomando en
cuenta que las paredes det talud tendran un anguio de 90°. El recorte se hara de arriba hacia abajo y
de adentro hacia fuera.

Cortes estabilizados con anclaje.

A fin de evitar la intemperizacion del material expuesto y fallas por desconchamientos, los taludes
se protegeran con concreto lanzado con un espesor de 5 cm reforzado con malla electrosoldada 6x6-
6/6 y se instalaran 4 niveles de anclas post-tensadas definitivas en el talud; asimismo, se requerira la
construccion de cunetas en la corona de los taludes, para canalizar adecuadamente el agua que se
infiltra es esta zona.

Es indispensable que el recorte y estabilizacion del talud se haga siempre de arriba hacia abajo y
de adentro hacia fuera, evitando en todo caso la excavacion al pie del talud y la formacion de
contrapendientes que puedan generar caidos. La secuencia general de estabilizacion y protecciéon se
describe a continuacion:

1. Se procedera a hacer el corte de preferencia con un TRACK DRILL dejando una berma
de 1 m con un talud 0.5:1 hasta una profundidad de -2 m. Ademas se construirad otra
berma de trabajo con una longitud de 7 m al llegar a ia profundidad de -2m.

2. A continuacion se construira la primer linea de anclas. Las anclas se podran colocar a
cada 3 metros horizontalmente; la primer linea de anclas se colocara a 1.5 metros de la
corona del talud. La longitud de las anclas aumentara para librar tanto la berma como el
talud construido estos incrementos en las longitudes de las anclas seran las siguientes:

1er. Linea de anclaje: 2.0m
2da. Linea de anclaje: 3.4m
3er. Linea de anclaje: 4.8m
4ta. Linea de anclaje: 6.2m

La perforacibn tendra 4" de didmetro maximo, la inyeccion de mortero de cemento sera
de 2 kg/cm? de presion y su resistencia cera de fc = 150 kg/cm?.

3. Ya instaladas la 1°. Linea de anclas retiramos la berma de 1 metro, el talud construido
anteriormente y el excedente del ancla que tenemos ahora, colocamos los drenes, la
malla electrosoldada 6x6-6/6, que se fijara al talud vertical, con grapas de 30 cm de
largo, ademas de recubrir con una capa de 5 cm de concreto lanzado de fc = 150
kg/cm?, hasta el nive! de —3.0m. .

4. Una vez instaladas las anclas y habiendo dejado fraguar el mortero se procedera a post-
tensarias a 30 ton.
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5. Ya instaladas las anclas de 17.4 m de longitud y el recubrimiento con el concreto lanzado
se continuara con el recorte del talud y con la secuencia mencionada hasta llegar al nivel
de cimentaciéon, teniendo un avance maximo de 3 m de altura por 40 m de longitud.
Véase esquema 1

6. Drenaje. Es necesario que en la corona de los taludes se construyan cunetas revestidas,
para evitar la perdida de resistencia de los materiales debidas al humedecimiento
provocado por infiltraciones. Ademas deberan instalarse lloraderos de tubo de PVC 172"
de 60 cm de longitud, a cada 3 m en arregio tresbolillo o donde se detecten humedades.

En ia figura 9.1 se muestra la especificaciéon de anclaje.
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Terreno Natual
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-13
-14 /
-15 /
-16 \
Esquema 1. Procedimiento Constructivo del Sistema Nivel Mapdimo de
de Contencién Excavacon(NME)

Perforacién de barrenos

Las perforaciones en que se alojaran los tensores se hara con un diametro de 4", usando lodo
bentonitico o algun otro elemento estabilizador y extractor de rezaga en caso r io. Realizada la
perforacion se insertara el tensor e inyectara.

Inyeccién del barreno.

La mezcia a inyectar consistird en una lechada compuesta por agua-cemento, en una pProporcion
1- 2. respectivamente. El agua a utilizar sera limpia y debera mezclarse perfectamente con el
cemento para disolver todos los grumos y obtener una mezclia homogénea; una vez logrado esto, se
colocara la lechada en el recipiente de la bomba de inyeccion. Para efectuar la inyeccion se
empleara una bomba de propulsion o neumatica, Que tenga un rendimiento tal que permita inyectar
con economia y eficiencia el volumen de lechada que requieran las anclas. La inyeccion se debera
realizar a una presion de 2.0 kg/cmz. en |a siguiente forma:

1. Adaptar la manguera de la bomba a la manguera integrada al tensor, iniciando la
inyeccion desde el fondo de ia perforacion.

2. Accionar la valvula de salida de ta bomba para iniciar la inyecciéon, verificando mediante
un manémetro que 1a presion no exceda del v. i
o
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3. Debido a las caracteristicas de granulometria de los materiales que alojaran los tensores,
el volumen de inyecciéon no es posible precisario, por lo que a! detectarse una fuga, en
funcion del volumen calculado, se suspendera la inyeccion y se reinyectara 24 horas
después, hasta que la lechada retorne.

4. Antes del tensado, unicamente se inyectara la parte activa del ancla. En la parte no activa
se proporcionara una proteccion a tos elementos metalicos, contra ia oxidacion.

Pruebas de control de calidad de 1a lechada de inyeccién.

Con objeto de garantizar la adecuada capacidad de las anclas, sera necesario verificar la
resistencia de la lechada empleada, para ello se debera tomar cuando menos una muestra cada
cinco anclas inyectadas. Cada muestra consistira en tres probetas, las cuales se probara a las
edades de 1, 3 y 7 dias; cada muestra debera acompanarse de datos de fecha y localizacion en que
se emplea la lechada. Para considerar adecuadamente la lechada, la resistencia a la compresion a
los siete dias de edad, no debera ser menor de 100 kg/cm?, la relacion agua - cemento podra
variarse para satisfacer este requisito.

Tensado de anclas

La carga de tension se realiza en cada una de las anclas y el método de aplicacion de la carga
sera el siguiente:

L Se aplicara la tension en incrementos de 25% de la tension de proyecto hasta alcanzar el
125% de la tension de disefio.

. Se descargara en su totalidad, después de 5 minuto

e Se volvera a tensar las anclas en incrementos de 25% de la tensiétn de proyecto hasta
alcanzar estos y se sujetara el ancla al muro de concreto lanzado.

s Se inyectara la parte no activa a través de preparaciones dejadas expresamente para ello.

Especificaciones de colocacion del concreto lanzado.
Generalidades.

El concreto lanzado puede definirse como mortero o concreto transportado a través de una
manguera y proyectado neumaticamente a gran velocidad sobre una superficie. La fuerza de chorro,
que produce un impacto sobre la superficie, compacta el material. Normalmente el material fresco
colocado tiene un revenimiento cero y puede sostenerse por si mismo sin escurrirse.

Estas especificaciones se refieren a l0s requisitos que debera reunir el concreto lanzado con el
proceso de “mezclado en seco”, que contempla las siguientes etapas:

=» Se mezcla perfectamente el cemento con la arena. (Las proporciones de los materiales
que intervienen son variables) el cemento empleado es generaimente el Portland Normal,
aunque también se usan cementos de alta resistencia, de rapido endurecimiento o
resistentes a |la accion de suifatos, con diferentes arenas y gravas. ya sean naturales o
artificiales.

=» La mezcla de cemento - arena se almacena en un recipiente mecanico presurizado por
medio de aire, llamado “lanzador”.

<» La mezcla se introduce en una manguera de descarga por medio de una rueda
alimentadora o distribuidor que esta dentro de! lanzador.
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«» Este material se conduce por aire comprimido a través de la manguera de descarga a
una boquilla especial. La boquilla esta ajustada dentro de un muiltiple perforado a través
del cual se atomiza agua bajo presion, mezclandose intimamente con el chorro de arena
— cemento.

=» E| concreto humedo saile de la boquilla proyectado a alta velocidad sobre la superficie en
que va a colocarse.

El concreto lanzado es frecuentemente mas econdémico que el concreto convencional, debido a
que necesita menos trabajo de cimbra y requiere solamente una pequefia planta portatil para
mezclado y colocacion en las areas mas inaccesibles.

Una propiedad importante del concreto lanzado es su facilidad para formar una excelente
adherencia con varios materiales. Tiene caracteristicas impermeables aun en secciones delgadas y
pueden usar aditivos para asegurar su impermeabilidad. El concreto lanzado es muy util como
recubrimiento, ya que tiene una excelente adhesion. resistencia a la abrasion y resistencia mecanica.
El concreto lanzado puede rellenar grietas faciimente y moldear sobre cualquier forma por
complicada que esta sea. La aplicacion del concreto lanzada requiere de equipo y mano de obra
especializados, asi como de materiales de buena calidad para poder cumplir adecuadamente su
funcionamiento.

Materiales

Los materiales que formen el concreto lanzado seran una mezcla de cemento Portland, arena,
grava no mayor de %4", y un aditivo acelerante especial para elaborar concreto lanzado.

v Cemento: Se utilizara cemento tipo 1 el cual debera cumplir con las normas de aceptacion de
las Normas Mexicanas DGN-C-1 y DGN-C-2. Los requisitos de la resistencia a la compresion
dependen principalmente del contenido de cemento. Sin embargo, un contenido de cemento
excesivo puede dar lugar a contracciones y agrietamiento perjudicial. El contenido de cemento
después de a aplicacion es generalmente, mayor que la dosificacion de la mezcta producida,
debido a que el material de rebote esta constituido de agregado en una mayor proporcion

v Agregados: La arena y grava que se utilicen para formar el concreto lanzado, deberan
obtenerse de bancos naturales o por trituracion de rocas Las particuias deberan ser duras y
sanas. Todos los agregados deben cumplir con las especificaciones de calidad de la
Direccion General de Construccion y Operacion Hidraulica correspondientes a agregados
para concreto. Los agregados no deberan reaccionar a los alcalis del cemento. Si los
agregados provocaran una expansion excesiva en el concreto debido a ia reaccion con el
cemento deberan desecharse a menos que se apliquen medidas correctivas, como utilizar
cemento de bajo alcalis, previa aprobacion de la residencia de ia obra. Para que un agregado
produzca un concreto lanzado de compactacion 6ptima; maxima resistencia; impermeabilidad
y rebote minimo, debe cumplir con las normas ASTM y su granulometria debe estar de
acuerdo con las curvas de la figura 9.2. El martileo que producen las particulas del agregado
grueso sobre la capa de concreto previamente aplicada contribuye a obtener la compactacion
deseada. Las arenas deben constituir menos de 60 % de la mezcia de agregados.

v Agua de mezclado: El agua de mezclado debe ser limpia y libre de sustancias agresivas o
dafinas, como aceite, limo, arcilla, acidos o materia organica; y debe de cumplir con los
requisitos de elaboracion del concreto comun.

v Aditivo acelerante Para acelerar el fraguado en el cemento se utilizara un aditivo Qque una vez
mezclado con el cemento y el agua, cumpla con los valores siguientes especificados por la
Norma ASTM - C - 191
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- Tiempo de fraguado inicial (maximo) 3 minutos
- Tiempo de fraguado final ( minimo) 12 minutas
- Resistencia a la compresion simple de |a pasta
en cubos de 5 cm, a la edad de 8 horas. 60 kg/cm? ( minimo)

El aditivo normalmente se
1o utiliza en polvo an una
proporcion media de 3% con
A/ respecto al cemento. Deberan
4 efectuarse pruebas de

7 compatibilidad tanto con el
/

cemento como con los
agregados pétreos.

;
N

Porcenlaje que paso

y En la dosificacion del
Yy concreto lanzado, se debe
/ / tomar en cuenta que el uso de
/V // estos productos acelerantes
/ 7 afecta la resistencia final del
20 ot S concreto, de tal forma que la
// L~ diferencia de resistencia de
— — concretos con el mismo
o proporcionamiento en donde no
200 00, s0 30 6 s o s se use aditivo, sera mayor
> hasta en un 20% a 28 dias.

Fig. 9.2 Limites Granulometricos ™M2'°

Los aditivos acelerantes de
fraguado hacen posible |la aplicacion del concreto lanzado en superficies humedas y aun sobre
fitraciones que, en ocasiones puede taponearse. Sin embargo, su empleo debe controlarse ya que
reducen la resistencia final del concreto. Cuando se emplean aditivos del 2 al 6% del peso la
reduccion de la resistencia no debe ser mayor de 20 %. Los valores de la resistencia a la compresion
simple a los 28 dias deben estar comprendidos entre 150 y 300 kg/cm?, que para fines estructurales
son suficientes.

Mezclado y aplicacion.

La calidad de una mezcla para concreto fanzado depende de la relacion agua - cemento, el
tamafo y graduacion de los agregados, el tipo de cemento, los aditivos y la aplicacion adecuada.

El procedimiento general, recomendado de preparacion y aplicacion de la mezcla es ia
siguiente:

Consiste en mezclar las cantidades predeterminadas de agua, cemento y agregados en un recipiente
para luego lanzarlos a chorro a la pared del suelo. Los aditivos acelerantes pueden afiadirse en el
agua de mezclado o afiadirse en la boquilla, es decir, a la salida del chorro. Estos aditivos pueden
estar tanto en forma liquida como en polvo.

La preparacién y aplicacion de mezcia seca depende de los factores siguientes:
® Granulometria adecuada en los agregados
@ La humedad de la mezcla antes de llegar a ia boquilla debe estar entre el 2 y el 5%. Una
humedad menor agravaria el problema del polvo y una humedad mayor taponaria las

mangueras.

® Adecuado proporcionamiento agua - cemento. Esta operacion es realizada por una
persona especializada

E—
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@ Caracteristicas del rebote. que dependen tanto de los tres factores antes mencionados

como los siguientes:

a) €} angulo de lanzamiento debe ser normal a la superficie tratada.
b) La boquilla debe mantenerse de 1.0 a 1.2 m de la superficie tratada.
c) tas presiones del agua y del aire deben ser constante y de 5.0 y 5.7 kg/cm?

respectivamente.

d) La alimentacion del aditivo acelerante debe ser constante y facil de ser variada
en el momento que se requiera (si la superficie esta humeda, debera ser
mayor la cantidad necesario de aditivo).

Equipo de lanzado.
Son dos los tipos de maquinas {anzadoras para la mezcla seca que pueden ser empieados:

a) La de doble camara de presién con valvulas de campana intermedia de accion
neumatica (figura 9.3) La mezcla seca se introduce en la camara superior, se cierra ésta y se
levanta |la presion que abre la valvula de intermedia y la mezcla va alimentandose bajo
presion a la tuberia de descarga. mediante una rueda de cavidades. Mientras se efectua ia
operacion de descarga se esta alimentando mezcla seca a la camara superior para empezar
de nuevo el ciclo. Un buen operador puede lograr, con la ayuda de las dos camaras, una
descarga practicamente continua. Requiere entonces una continua atencion del operador, el
cual debe desenvolverse con destreza. Son cualidades de este tipo de maquinas su robustez
y el poco numero de piezas delicadas o moviles que se desgastan o requieren frecuente
mantenimiento.

b) El tipo revolver (figura 9.4). La mezcla seca se alimenta continuamente a la tolva que
corona la parte superior de la maquina, de ahi cae al cilindro rotatorio tipo revolver que
consta de nueve o mas compartimientos cilindricos, donde se deposita la mezcla. Cada
carga de mezcla en cada compartimiento cae a través de una escotadura y al pasar sobre el
cuello de salida una corriente de aire a presion la impulsa hacia las mangueras. Este equipo
maneja agregado grueso mas facilmente que las del otro tipo. Tiene, por otra parte mas
piezas de desgaste y sueien producir mas polvo.

Las primeras tienen motor neumatico, y las segunda pueden venir con motor neumatico o con
motor eléctrico: por lo general el rendimiento es mayor con el motor neumatico aunque el consumo
de aire es considerable Las del primer tipo consumen 600 ft*/min en tanto que algunos tipos de las
segundas, de muy altas revoluciones, consume cerca de 900 ft*/min. Los rendimientos varian entre 6
a 9 m%h, La distancia de envié varia mucho en cada marca y tipo, pero puede llegar a 92 m
verticales. Para grandes distancias conviene usar, en los tramos intermedios, tuberias de acero, en
iugar de mangueras, para reducir la friccion. También pueden conectarse en serie dos maquinas,
para ganar distancia.

La presion de aire a la salida de la maquina de tanzado se mantendra constante y no sera
menor de 3.5 kg/cm?® para mangueras hasta de 30 m de largo medidas desde la lanzadora hasta la
boquilia y debera incrementarse en aproximadamente 0.3 kg/cm’ por cada 15 m de manguera en
exceso de los primeros 30 m; este incremento debera ajustarse segun se observe conveniente en ia
obra La presion a la salida del agua no debe ser menor de 4.0 kglcmz. y nunca debera de ser menor
que la presion de aire de lanzado.

En cuanto al mantenimiento del equipo, el manejo de la mezcia seca obliga a8 mantener limpio el
equipo con mayor rigor que las operaciones con el concreto normal. La mezcla seca tiende a
acumularse en las aspas de las mezcladoras. Tanto las boquillas como los alimentadores deben
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limpiarse inmediatamente cuando el ambiente es humeda. La supervision y of:eracién debe ser
calificados.

° Acotac:ones, en mm.

Figura 9.3
LANZADCRA DE DOBLE cAMARA DE PRESION

Matericles secos
Agilogor

Entrodo oe aire
Soilda a soquilto
€Eje de! rotor
Are supiementarie

LN ¥ER

Fig. 9.4 .
LANZADORA TIFO REVOLVER
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Resistencia especificada del concreto lanzado.

El concreto lanzado, ya colocado, debera alcanzar la resistencia a compresion especificada en el
proyecto, que es de 200 kg/cm? a los 28 dias de edad. Cuando se obtengan resistencias a edades
diferentes a los 28 dias, se utilizaran los siguientes valores como indicativos de la variacion esperada
de la resistencia con el tiempo:

edad Resistencia a compresidon simple
A 24 horas 90 kg/cm?
A3 dias 120 kg/em?
A7 dias 150 kg/cm?
A28 dias 200 kg/cm?

Las resistencias del concreto lanzado se obtendran del ensaye de corazones de 3' de diametro
como minimo, cuyos resultados seran corregidos por el factor de esbeltez para una relacion de 2:1
(altura - diametro) de acuerdo con la norma ASTM-C-42. El concreto lanzado se considerara
adecuado en resistencia, si el promedio de 3 corazones ensayados a una edad de 28 dias es por lo
menos a 85% de |a resistencia especificada, y ningln corazén tiene una resistencia menor de 75%
de dicha resistencia. Ademas en un control estadistico, se aceptara el concreto lanzado que cumpla
con los siguientes requisitos:

» No mas del 20% del numero de pruebas de resistencia tendran valores inferiores a las
resistencias especificadas y el promedio de 10 pruebas consecutivas debe ser igual o
mayor que las resistencias especificadas.

» No mas del 1 % de las pruebas de resistencia a la edad de 28 dias, podra ser menor que
la resistencia especificada menos 50 kg/cmz.

Mediciones de control.

Uno de los métodos de control de concreto lanzado consiste en tomar muestras durante la
aplicacion y efectuar con ellas pruebas de compresion simple a diferentes tiempos.

El muestreo debera realizarse por cada 50 m® de concreto lanzado que se aplique en la
superficie excavada, debera extraerse una muestro por medio de una artesa de madera con las
dimensiones que se muestran en la figura 9.5. La artesa la formara el lanzador produciendo por
entero las condiciones de lanzado que efectua normalmente. La artesa se mantendra firmemente
sujeta a una de las paredes de ia excavacion de manera que al ianzar sobre ella el concreto no se
mueva o caiga. No se movera la artesa antes de 12 horas de haberse lanzado.

Otro método de control del comportamiento concreto lanzado es el de la instrumentacion que
basicamente consi en la instalacion de extensé6metros para detectar los movimientos del terreno y
de extensdmetros, celdas extensomeétricas y cuerdas vibrantes para la medicion de movimientos y
deformaciones en el revestimiento del concreto lanzado.

Como método de control la instrumentacion ayudara a detectar con anticipacion movimientos y
deformaciones que si progresaran pondrian en peligro la estabilidad de la obra. Cuando se detecta
en una zona instrumentada una tendencia en los movimientos y deformaciones aunque de valores
muy pequenos, deben efectuarse las medidas con mas frecuencia para determinar el empleoc de
soportes adicionales y verificar posteriormente el efecto de estas medidas correctivas.
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PARED OE.. TaUD
Figura 9.5
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— ESTAS ARTESAS SERAN DE MADERA DE 19 mm OE ESPESOR » CON LO QUE 9E GARANTIZARA JUNA RIGIDEZ
SUFICIENTE PARA EVITAR VIBRACIONES DURANTE EL L ANZADO
— L.LAS ARTESAS PODRAN REUTILIZARCE SIEMPRE QUE NO MAYAN SUFRIDO QANOS APNECIABLE S

Como las mediciones son muy pequenas deben instalarse y medirse instrumentos embebidos en
paneles testigos para poder descartar el efecto de tas contracciones quimicas y térmica del concreto
lanzado.

Zapatas

Una vez alcanzado el nivel de plataformma de proyecto, el método general de construccion de las
zapatas sera como sigue:

a) Trazo de las zapatas proyectadas

b) Excavacion de cepas necesarias para alojar las zapatas, que se podran realizar con
taludes verticales.

c) Una vez alcanzada la profundidad de desplante se procedera a colocar una plantilla de
concreto pobre f'c = 100 kg/cm® de 5 cm de espesor minimo que proteja el material
contra intemperizacion para evitar fisuramientos por perdida de humedad.

d) Sobre la plantilla se armara, cimbrara y colaran las zapatas.

e) Después de construidas las zapatas, el relleno de las zanjas o cajas se realizara con
tepetate compactandolo al 95% Proctor estandar.

f) Finalmente, se continuara con la construccion de ia superestructura.
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Pilas

Las pilas seran coladas in situ y de seccion variable de acuerdo a las cargas a transferir. Las
perforaciones para las pilas se podran realizar en seco. Se colocara el acero de refuerzo
holgado y centrado empleando centradores para después hacer el colado continuo con
procedimiento Tremie y posteriormente iniciar la construccion ascendente de la estructura.

Ei procedimiento constructivo recomendado consiste en lo siguiente:

1. Excavacion del terreno hasta el nivel de plataforma de proyecto. La perforacion para
la construccion de las pilas desde este nivel.

li. Trazo y localizacion de las pilas.

Ih. Perforacion en seco hasta el aglomerado areno-limoso utilizando perforadora
rotatoria. La longitud de las pilas se estima que variara de 4 a 10 m garantizando un
empotramiento minimo en la toba de 1.5 m. Teniendo en consideracion que las pilas
que se proponen son de base de campana.

IV. Colocacién del armado en Ila perforacion, el cual debera estar holgado,
perfectamente vertical y centrado a la seccion de la perforacion por medio de
centradores.

V. Construccion de las pilas hasta el nivel de contratrabes colando los elementos
mediante el procedimiento Tremie, procurando que este se haga de manera
uniforme, manteniendo |la descarga ahogada en el concreto y ascendiéndola de
manera uniforme de acuerdo al avance del concreto (sin segregacion).

VI. Previo al colado de las pilas, debera verificarse que el fondo de la perforacion este
libre de azolve.

Vil. Se llevara un registro detallado de las pilas, que incluya la fecha de construccion y
visto bueno de ia supervision respecto a la calidad de los materiales de construccion.

VIill. Descabece y liga estructural de las pilas a las trabes y colado de las mismas.
IX. Construccion de la superestructura.
Perforadoras

Son maquinas para hacer barrenos en el subsuelo, por medio de una barra en cuyo extremo
inferior se coloca una herramienta de avance tal como una broca, un bote cortador, un trépano, etc.

La barra se hace girar en algunos mecanismos o bien se levanta y se deja caer ritmicamente
sobre el fondo de la perforacion en otros, lo cual da lugar a que las perforadoras sean rotatorias o de
percusion, respectivamente.

Los sistemas rotatorios se emplean en la perforacion de barrenos con o sin obtencion de
nucleos, en la investigacion geologica, minera, de mecanica de suelos, en la perforacion de grandes
diametros para fines de construccion de cimentaciones y en las conocidas perforaciones de pozos de
agua y petroleras.

Estos equipos rotatorios de perforacion basan su operacion en la transmisiéon de un par motriz a
una barra (Kelly) en cuyo extremo inferior se encuentra un dispositivo cortador que penetra en el
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Para la construccion de pilas de cimentacion para suelos friccionantes se emplean generaimente
dos tipos de perforaciones es con sistema rotatorio, pueden estar sobre una grua o sobre un camion
(Fig. 1.1). En estas maquinas |la barra de perforacion se denomina comunmente “barreton”, puede
ser de una sola pieza o bien telescopica de varias secciones. La seleccion de la perforadora mas
adecuada para un proyecto dado, depende de las propiedades mecanicas que presenten los
materiales del sitio, asi como del didametro y profundidad proyectados para las pilas.

Las perforadoras de percusion, a través de algan sistema que puede ser mecanico, neumatico o
hidraulico transmiten una serie ritmica de impactos al material a perforar por medio de un etemento
de corte o ataque. Su aplicacion principal es en rocas ya que en suelos se reduce su eficiencia. Para
pequefios diametros, generaimente se utilizan maquinas que por efecto de una percusion continua,
transmitida a través de una serie de barras forman el agujero; existen también herramientas de
mayor eficacia, conocidas como martillos neumaticos que presentan la ventaja de producir la
percusion directamente en el fondo de la perforacion. Con estos equipos es posible crear barrenos
hasta el orden de 35 cm de diametro.

Se debe seleccionar el método constructivo que garantice la localizacion exacta de la perforacion
para la pila, su verticalidad, que el suelo adyacente a la excavacion no se altere mayormente y que
se obtenga un barreno limpio, que tenga y conserve las dimensiones de proyecto en toda su
profundidad. Se debera evitar en lo posible {a sobreexcavacion del terreno. Es normal que quede un
poco de material suelto en el fondo del barreno, pero debe eliminarse en la medida de lo posibie,
empleando herramientas de limpieza apropiadas.

La perforacion es la etapa inicial en la construcciéon de tas pilas y consiste en formar un agujero
en el subsuelo, donde posteriormente se deposita el material que formara a la pila en si, sea este
concreto reforzado, concreto simple, concreto ciclopeo, etc. Sus dimensiones dependen de ios
requerimientos del proyecto y su seccion transversal comunmente cilindrica puede tener ampliacion
en su base en forma de campana.

En ia figura 9.6 se presenta en forma general un arbol de decisiones .

Durante la excavacion del pozo debe verificarse con frecuencia la verticalidad de las paredes. Se
pueden efectuar comprobaciones rapidas, colocando un nivel de carpintero sobre la barra Kelly.
Cuando la herramienta de avance encuentra obstrucciones tales como boleos, cimientos antiguos o
rellenos de desecho, tiende a desviarse de la vertical inclinando el barreno. Si la perforacion esta
apoyada sobre terreno blando, los asentamientos diferenciales que experimente pueden provocar
que la barra quede desalineada. La fuerza y/o par adicional necesario cuando se atraviesan sueilos
muy compactos también puede alterar la alineacion del barreno.
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Figura 9.6 Arbol de decisionas

En suelos firmes y duros con pequeiias o nulas filtraciones de agua no sera necesario el ademe
a menos que sea como medida de inspeccion para la revision del barreno. Cuando se trate de evitar
asentamientos de la superficie vecina al barreno, debera usarse el ademe.

Cuando se especifica el empotramiento en roca, tal penetracion debe alcanzarse con métodos
probados, como el trepano o los botes ampliadores (Fig. 9.7). no es aconsejable el uso de explosivos
cuando estos puedan causar dafios al propio subsuelo o a la vecindad de la obra.
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Figura 9.7 Bctes arpl:adcres
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Ademada

La proteccion de la perforacion puede ser requerida por la inestabilidad propia del material o por
la presencia del agua freatica. Tal proteccion, que puede incluir ademas de las paredes el fondo de la
perforacion, puede lograrse mediante el uso de ademes metalicos segun se describe a continuacion
o con lodos de perforacion como se indicara mas adelante.

Los ademes metalicos son tubos de diametro acorde al de la perforacion requerida para la pila.
E! espesor de ia pared del tubo esta a funcion de los esfuerzos a que estara sometido durante su
hincado y extraccion, y su longitud depende de los problemas de inestabilidad particular de cada
caso.

Pueden hincarse a una profundidad somera para proteger el inicio de la perforacion de la pila
{(emboquiltado), como en el caso de un estrato superficial de arena limpia con o sin nivel freatico,
apoyarse sobre et suelo estable, o bien hincarse en toda la longitud de la pila, por ejempio, si el
manto de ia arena mencionado es cuando menos igual a la profundidad de aquella (Fig. 9.8). El
hincado de! tubo ademe puede efectuarse mediante el empleo de un martillo golpeador o un
vibrohincador bien sea en una sola operacion o en varias, haciendo varios ciclos de perforaciones
cortas alternadas con la colocacion de tramos de ademe soldados a tope hasta lograr la longitud
requerida; la extraccion del material del interior del tubo se puede realizar con alguna herramienta
apropiada para el tipo y condiciones del suelo, por ejemplo un bote cortador.

Los ademes metalicos empleados en la perforacion de pilas pueden ser recuperables, cuando se
extraen al finalizar el colado de la pila, o bien pueden perderse cuando se integran a ellas.
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Figura 9.8 Ademes de tubo de acero

Con lodos bentoniticos

Se denomina lodo de perforacion a una mezcla de agua con arcilla coloidal, generaimente

bentonita, empleada como auxiliar en la ejecucion de barrenos.

Cuando se desarrollaron los sistemas de exploracion petrolera mediante maquinas rotarias, fue
introducida la técnica del lodo de perforacion por las ventajas que presenta sobre el agua que
anteriormente se venia usando. Posteriormente se amplié¢ el campo de accion del lodo hacia los
pozos de agua, la exploracion geoldgica y de suelos y la construccion de pilas.

Durante el proceso de perforacion, el iodo se emplea para:
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- Estabilizar las paredes, formando una pelicula plastica e impermeable producida por la
depositacion de las particulas sdlidas del lodo al filtrarse, éste a través de las paredes de la
perforacion. Esta peticula llamada también enjarre o costra, permite que se desarrolien ias presiones
hidrostaticas del propio lodo contra las paredes de la perforacion, buscando asi su estabilizacion. A la
vez impide la pérdida excesiva del agua del mismo lodo y por supuesto el paso del agua hacia el
interior del barreno, lo cual es una de las causas de inestabilidad en las paredes.

- Remover y transportar recortes del suelo, ya que al entrar en operacion el equipo de perforacion,
se producen recortes del material excavado que son removidos del fondo y transportados hasta la
superficie merced a la circulacion del lodo. La capacidad para mantener en suspension las particulas
de suelo recortadas, depende entre otras cosas de la velocidad con la que fluya ascendentemente el

iodo dentro de la perforacion

- Enfriar y lubricar la herramienta rotatoria de corte, evitando el peligro que presenta ia generacion
de calor por la friccion continua. Por otra parte permite la lubricacion de ias barras de perforacion

contra las paredes del barreno

- Contrarrestar sub-presiones, que se presentan por gases, artesianismo, etc.; para ello es comun
la adiciéon de materiales inertes pesados como la barita.

La estabilizacion de perforaciones para pilas usando lodo bentonitico, se aplica a suelos
inestables que presenten problemas de derrumbes ya sea por presencia del agua freatica o por sus
desfavorables propiedades mecanicas.

Adicionalmente el lodo permite soportar en suspension particulas sdélidas evitando con ello
sedimentaciones indeseables, durante la fase de colado.

El lodo estabilizador debe sustituir progresivamente el material extraido de la perforacion,
teniendo especial cuidado de mantener el nivel de aquél muy cercano al brocal, para garantizar que
aplique la maxima carga hidrostatica sobre las paredes.

En algunos casos de gran inestabilidad, se acostumbra ademar la parte superior de l|a
perforacion dejando que el lodo bentonitico llene el resto. El analisis de estabilidad, para una
perforacion inundada con lodo bentonitico, debe comparar por un lado la presion hidrostatica
producida por el lodo en si, contra la presion externa debida al agua existente en el sub-suelo, mas la
presion activa del suelo.

Cuando el analisis econdmico lo indica es posible reutilizar el lodo de perforacion, para lo cual se
requiere de ciertas instalaciones que permitan regenerar sus propiedades.

Un lodo puede perder sus propiedades especificas para perforacion cuando se contamina por
captaciéon de sodlidos indeseables, ya sean arcillas que provoquen un incremento en la viscosidad o
arenas de las formaciones atravesadas que causen problemas de sedimentacion no controlada.

Cuando se contamina con arcilla, la regeneracion del lodo se realiza agregando agua para diluir i1a
mezcla; en ocasiones se emplean aditivos que la mejoran, sin embargo, siendo la arena el
contaminante mas comun, se han desarrollado algunas técnicas para separaria del lodo, entre las
cuales destacan las siguientes:

» Empleo de tanques de sedimentacion, que pueden ser portatiles o bien formados en et

sitio, hacia los cuales se envia el lodo, dejandolo en reposo un periodo de tiempo
suficiente para que ocurra ta separacion por simple sedimentacion

» Uso de mallas vibratorias de diferentes aberturas colocadas en serie o en paraleio a las
que un motor transmite vibraciones de manera que se facilite el paso del lodo a través de
ellas iniciando su recorrido obviamente por la de mayor diametro. El lodo filtrado se

N0 A0 YT
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recupera en tanques donde por sedimentacion termina su tratamiento para ser utilizado
nuevamente
» Aplicacion de hidro-ciclones para la separacion de arenas, cuya funcion es separar la

fraccion fina de sdlidos que no fue posible retener en las mallas. En la Fig. 9.9 se
presenta esquematicamente un hidro-ciclon en operacion.

SALIDA DEL LODO
-

ENTRADA DEL LODO —o

I\ DESCARGA DE ARENA

Figura 9.9 Hidrociclén

Acero de refuerzo

El acero de refuerzo debe habilitarse (cortado, doblado), armarse y colocarse apegandose a las
instrucciones sefaladas en los planos. A continuacion se describen aspectos de importancia en la
colocacion del acero de refuerzo.

Traslapes

Para el corte y armado de! acero de refuerzo debe planearse su secuencia de utilizaciéon con el
objeto de que ademas de procurar que los empalmes o traslapes no queden en la misma seccion
transversal, de acuerdo a los reglamentos respectivos, se logre un aprovechamiento mas racional del
mismo. La Fig. 9.10 ilustra varillas de longitud comercial de 12 m en un armado de 16 m de largo.

Cuando un elemento estructural requiere varillas de mayor longitud que las que normalmente se
fabrican, se recurre a trasiaparias o empalmarias para alcanzar la longitud requerida en los planos
del proyecto. Para varillas del No. 8 y menores, se recomiendan usar traslapes de longitud
equivalente a 40 diametros de la varilla, aunque nunca menores de 30 cm (12%).

Para las varillas del No. 10 o mayores no se aconseja el traslape y debe recurrirse soldadarlas.
Cuando en una seccion transversal concurran mas del 50% de los traslapes, la longitud de estos

debera ser 20% mayor. los estribos de dicha zona de traslapes deberan tener el espaciamiento
minimo posible. Para refuerzo en espiral, el traslape debera ser equivalente a 1.5 vueltas.
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PLACA DE RESFALDO

Detalle de traslape y soldadura de varillas

Ganchos y dobleces.

Cuando por el espacio disponible no es posible dar la iongitud necesaria para desarrollar el
esfuerzo de adherencia entre el concreto y el acero, se recurre a la técnica de efectuar dobleces en
el extremo de varilla, a fin de formar ganchos o bien escuadras. Estos dobleces en el extremo de
varilla, a fin de formar ganchos o escuadras.
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Recubrimientos y espaciamientos

Se denomina recubrimiento al espesor de concreto remanente entre la cara exterior del elemento
estructural de concreto y la cara exterior del acero de refuerzo mas cercano pudiendo ser una varilla
longitudinal o un estribo. Dicho recubrimiento tiene por objeto proteger el acero de refuerzo de los
agentes adversos, atmosféricos o quimicos del ambiente en el que va a estar trabajando el elemento
de concreto.

Se aconseja el siguiente recubrimiento minino para una pila: 3" para un ambiente inocuo y 4"
para un ambiente agresivo.

La distancia libre entre varillas paralelas no debera ser menor que el diametro nominal de la
varilla, o una y media veces el tamafio maximo de agregado y nunca menor de 2.5 cm lo que sea
mayor. Cuando se usen paquetes de varillas, estos deberan tener 4 varillas como maximo y las
mismas deberan terminarse a intervalos de 40 diametros, salvo que sean necesarios en toda la
fongitud.

Para los estribos circulares o rectangulares, la separacion entre los mismos no debe ser mayor
que 16 veces el didmetro de la varilla longitudinal o 48 veces el diametro del estribo o la dimensién
menor del elemento.

Manejo y colocacion

Cuando por las necesidades de la obra, de acuerdo al procedimiento constructivo, el acero de
refuerzo deba armarse en un sitio para posteriormente colocarlo en una cimbra o dentro de una
perforacion para pila, ademas del acero especificado para cumplir con los requisitos estructurales,
debe colocarse refuerzo adicional a manera de formar armaduras que permitan el manejo del acero
de refuerzo, ya armado, sin que se presenten deformaciones, movimientos o desplazamientos del
lugar que ocupara dicho refuerzo en el futuro elemento de concreto. La forma de armar el acero de
refuerzo para permitir su manejo, dependera de la longitud y peso del mismo, asi como del equipo
disponible para su manejo.

Cuando el método constructivo empleado establezca la extraccion del ademe, se debe tener
cuidado para evitar que el refuerzo se altere o quede en contacto con el suelo durante tal extraccion.

Concreto

Ademas de los requisitos de calidad que deben cumplir los materiales que intervienen en la
fabricacion del concreto, deben tomarse en cuenta los siguientes aspectos, para asegurar la calidad
de la construccion de pilas.

v Tamano del agregado. Es importante que el concreto pase libremente entre los intersticios
del acero de refuerzo para que logre ocupar todo el volumen excavado para ia pila, por lo
que se recomienda que el tamarfno maximo de los agregados no sea mayor de 2/3 partes de
la abertura minima entre el acero de refuerzo o del espesor del recubrimiento, io que sea
mas pequefo

v Revenimiento. Para lograr resultados Optimos en el colado, es fundamental el buen
proporcionamiento de la mezcla de concreto.

Se recomienda un revenimiento de 15 a 20 cm ademas del empleo de aditivos con el fin de
retardar el fraguado durante el colado y mejorar las caracteristicas de trabajabilidad. Es importante
asegurar un colado continuo para evitar juntas frias

v Aditivos. No se aconseja el uso de acelerante de fraguado; los retardantes pueden ser Utiles
en ciertos casos y los fluidificantes también.
ol QQ\\
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Colocado en seco

Antes de proceder al colado del concreto es fundamental efectuar una limpia cuidadosa de!
fondo, eliminando los azolves o recortes sedimentados en el fondo de la perforacion, mediante
herramientas apropiadas.

E1 colocado en seco del concreto tiene como fin evitar ia segregacion, Cuando |la perforacion esta
totalmente libre de agua y su seccion transversal lo permite, el colado se puede realizar por medio de
recipientes especiales o “bachas” que descargan por el fondo, las cuales se movilizan con ayuda de
malacates o bien con gruas (Fig. 9.11).

SACHMA

Figura 9.11 Funcionamiento de una bacha

Colocado bajo agua o lodo

Cuando el concreto debe colocarse bajo el agua o bajo lodo bentonitico, se acostumbra emplear
una o varias tuberias estancas (tremie) de acuerdo con las dimensiones de la pila, cuyo diametro
interno sea por o menos seis veces mayor que el tamafio maximo del agregado grueso del concreto.
Para su manejo puede estar integrada por varios tramos de 3 m de longitud como maximo, facilmente
desmontables, por 10 que se recomienda que tengan cuerdas de liston o trapezoidales. Es imperativo
que la tuberia sea perfectamente lisa por dentro y aconsejable que también lo sea por fuera (Fig.
9.12a), lo primero para facilitar el flujo continuo y uniforme durante el colado y lo segundo para evitar
atoramientos de la tuberia con el armado. Arriba de la tuberia se acopla una tolva para recibir el
concreto, de preferencia de forma conica y con un angulo comprendido entre 60° y 80° (Fig. 9.12b).

Durante la movilizacién y transporte de los tubos, es recomendable engrasar y proteger sus
cuerdas con anillos especiales roscados.

Los diametros usuales para estas tuberias varian entre 20 y 25 cm (8" a 10™) y sus espesores de
pared entre 6 y 8 mm.

Para realizar con rapidez las maniobras de acoplamiento y desacopiamiento de la tuberia, es
conveniente contar con un dispositivo especial para apoyaria y sujetaria, como el que se muestra en
ia figura 9.13.

E! procedimiento de colado mediante tuberia Tremie siempre busca colocar el concreto a partir
del fondo de la perforacion dejando permanentemente embebido el extremo infarior de la misma; asi,
al avanzar el colado tiene lugar un desplazamiento continuo del lodo (o agua) manteniendo una sola
superficie de contacto (la del primer volumen de concreto colocado).

168



CAPITULO IX PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

‘ lt

i
| TOLVA

=l

vV
-
_l 60® = o S 80°
| Semse s 0as
i 20em S ¢= 28 ¢m
I_ .

e)
|
Figura 9.12 Tuberfa tremie para colados bajo agua o lodo

La gran diferencia en densidades entre el concreto fluido (2.4 ton/m’) y el lodo (1.04 (on/m:')
ayuda a que dicho desplazamiento se efectue eficazmente; es conveniente seguir las siguientes
recomendaciones para lograr buenos resultados.

Revisar {a tuberia antes de que sea colocada dentro de tas perforaciones, asegurandose del
buen estado y engrasado de las cuerdas y comprobando que no tenga desajustes entre las unjo nes
de sus tramos que puedan provocar ia entrada del lodo (o agua) en su interior (en colados bajo agua
esta recomendacion es extremadamente importante, aconsejandose en ciertos casos usar cinta
adhesiva quirurgica o equivalente sobre las juntas de la tuberia para evitar filtraciones).

Una vez instalada la tuberia dentro de la perforacion y antes de empezar el colado, es necesario
colocarle en su extremo superior un tapon deslizante (diablo) como se observa en la Fig. 9.14 que
puede ser una camara de balon inflada, una esfera de polipropileno, un atado de bolsas vacias de
cemento o bentonita, etc., el cual tiene como funcion primordial evitar la segregacion del concreto at
iniciar el colado, ya que después el mismo concreto en el interior de la tuberia se encarga de
amortiguar la caida evitando este efecto.

Fant
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Figura 9.13 Dispositivo para sostener la tuberfa tremie

Al iniciar el colado, et extremo inferior de la tuberia debe estar ligeramente arriba del fondo de la
perforacion (no mas de un diametro de la tuberia) para que permita la salida del tapon y del primer
volumen de concreto; después de ello y durante todo el colado,. el extremo inferior de la tuberia debe
permanecer siempre embebido en el concreto fresco, para lo cual es indispensable llevar un registro
continuo de los niveles reales del concreto alcanzados durante su colocacion para que en el
momento que se juzgue conveniente se puedan retirar tramos de |a tuberia sin el riesgo de que ésta
quede fuera del concreto.

La operacion del colado debe ser realizada en forma continua, para evitar el peligro de que
durante los lapsos de espera, el concreto inicie su fraguado y se provoquen taponamientos.

Este meétodo de colado con tuberia Tremie también puede utilizarse para colocar el concreto en
seco.

Existen tendencias de parte de los constructores de cimentaciones para usar equipo de bombeo
para concreto en el colado de pilas. En tal caso es importante asegurar una granulometria de
agregados que evite la segregacion.

Es conveniente, hacer notar que este método presenta ademas ciertos problemas, como por
ejemplo la dificultad de colocar el tapdn antes de iniciar el colado, que puede resolverse mediante el
implemento que se observa en la Fig. 9.15. Si la linea de conduccion de concreto desde la bomba
hasta la pila es grande, es probable que ocurran taponamientos en la misma, los cuales se pueden
agudizar debido a la necesidad de mantener embebido en el concreto el extremo de salida.

Por lo anterior, el empleo de concreto bombeado directamente hasta el fondo de las perforaciones
estabilizadas con lodo o agua debe hacerse con ciertas reservas, siendo preferible en caso de ser
usado, combinario con tuberia convencional Tremie.
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TAPON OESLIZANTE
{DIABLO)

TUBO TREMIE

Figura 9.14 Colocacifn de tap8n deslizante o diablo en
la tuberfia tremie

ORIFICIO PARA LA
SALIDA OEL AIRE

ENTRADA
ODEL CONCRETO

Figura 9.15 Dispositivo para la colocacifn del tap&n deslizante
para colados por bombec de concreto
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Verificacion de calidad TECT™™ CON
Métodos directos FALLA DE ORIGEN

1. Muestreo. Uno de los métodos directos de verificacion de la calidad de las pilas consiste en ia
ejecucién de perforaciones con obtencion continua de nucleos de concreto a todo lo largo de
ellas, empleando maquinas rotarias y barriles muestreadores con broca de diamante. Et empleo
de este sistema presenta la ventaja de que fisicamente se puede deducir de la observacion de
los nucleos |la presencia o ausencia de anomalias en el concreto provocadas por contaminacion,
disgregacion o deslave del concreto. Asimismo, es posible detectar la calidad en el contacto de 1a
pila con el terreno natural.

Adicionalmente a lo

—— — e - anl:rior se puec:e
* e , pol . %) verificar a
—] Pt ssecmwcien | o305 resistencia real del
(rom) o o o wlm - 8 concreto mediante
ensayes de
sss | ravem o8 compresion en las
evo 1e0 b muestras cilindricas
obtenidas. En la Fig.
v 1.0 oeo 9.16a se presenta
q=' . un ejemplo de
e e 7 registro de
e comcaere perforacion para la
inspeccidon de una
Rl pila.

vee e .es acese El empleo de este
o.08 método implica
CF I v o e algunos
"o - inconvenientes entre
ios que destacan los

siguientes:

a Ejemplo de un registro de perforacifn para |

verificar la calidad de una pila v El costo es
elevado, ya que las
Figura 9.16 brocas de diamante

sSon caras.

v Imposibilidad de
detectar anomalias
en toda la seccion

vioeo transversal de la

pila, ya que

[YUTUTY generaimente las
perforaciones se

g G uscnrroscorio realizan al centro de

la misma y dado lo
reducido de su
diametro deja la
incertidumbre del
estado que guarda
la pila cerca de su

b Esquema de un circuito de televisibn para
verificacifn de pilas

periferia.

172



CAPITULO IX PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

v La resistencia obtenida de los nlcleos de concreto tiende a estar por debajo de la obtenida de

cilindros durante el colado, por lo que el juicio sobre la calidad de la pila debe considerar esta
limitacion.

v El tiempo de ejecucion de la perforacion resulta bastante grande en comparacion con otros
meétodos.

2. Circuito de television. Este método consiste en el empleo de pequefias camaras de television
que son introducidas en perforaciones previas realizadas en las pilas y que permiten la
observacion directa de las paredes y de fondo de las mismas. Tiene las desventaja de que
Gnicamente se pueden detectar fallas muy marcadas como lo son grandes huecos dejando
dudas en cuanto a contaminacion o disgregacion del concreto no muy severas pero si

importantes para el comportamiento de la pila. En la figura 9.16b se presenta un esquema de
este método.

Meétodos indirectos.

Se han desarroliado meétodos indirectos para la deteccidn de anomalias o fallas durante la
construccion de pilas, que pueden resultar mas baratos que los directos. Una limitante general que
presentan estos meétodos es la falta de informacion sobre la resistencia del concreto.

A. WMeétodo del eco. El sistema consiste en la emision de una vibracion generada en la
cabeza de |a pila y la captacion de ella con un receptor colocado en la parte superior de
fa misma. Por medio de un osciloscopio se registra el tiempo que transcurre en e!
momento de la emision de la onda y su recepcion a fin de determinar la distancia
recorrida conociendo su velocidad de propagacion (Fig. 9.17). Una desventaja que
presenta este metodo es que cuando es detectada la primera anomalia en los primeros
metros, si esta es de importancia las subsecuentes no tendran la lectura correcta.
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Figura 9.17 Esquema del método del eco para verificaciédn de pilas R
8.

Método Cross Hole. Consiste en la emisidbn de una vibracion pero en vez de ser
producida en la cabeza de la pila, se genera dentro de un tubo lleno de agua que se
coloca fijo en el armado de la pila previamente al colado (Fig. 9.18). la captacion de esa
onda se realiza por medio de un receptor colocado al mismo nivel del emisor pero en otro
tubo después de haber atravesado el cuerpo de la pila. La operacion se repite a lo largo
de la pila obteniendo una grafica en ia cual se presenta un el tiempo de propagacion.
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CAPITULO IX PROCEDIMIENTO CONSTRUCTIVO

Cada anomalia detectada se caracteriza por una disminucion drastica de la amplitud de
onda captada y un incremento en el tiempo recorrido.

Ventajas
v Buena localizacion de anomalias tanto en profundidad como en la seccion de las
pilas siempre que el numero de tubos para la ejecucion de las determinaciones
sea suficiente.
v iInterpretacion en forma inmediata.
¥ Registro continuo de toda ia longitud de la pila.

Desventajas

® Imposibilidad de detectar la calidad del contacto entre la pila y el terreno
natural.
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Figura 9.18 Ejemplo de un registro de verificaciédn de calidad de un
pila por el m&étodo "Cross Hole"
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CAPITULO X CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

os sondeos exploratorios que requieren una profundidad considerable podemos darnos

cuenta de que utilizamos diametros muy pequefios para conocer el subsuelo (SPT) al que le
vamos a transferir las cargas por eso debemos tener mucho cuidado con ios sondeos y
complementar los sondeos con informacion histérica con respecto a la geologia del lugar. Ya que
principalmente en la zona de lomas existieron minas en las cuales extrajeron material, y el diametro
de nuestro equipo de sondeos es muy pequeiio.

La ingenieria civil aplicada al disefio de cimentaciones y sistemas de contencion para alojar la
excavacion de las estructuras proyectadas constituye un campo en el que se necesita un buen juicio
y conocimientos para la ejecucion e interpretacion de los estudios geotécnicos como en la aplicacion
de métodos y teorias empleados en los procesos de calculo.

E! desarrollo de este trabajo permitid corroborar esta vision . Aun los lineamientos establecidos
por el reglamento de construcciones exigen que el panorama de su empleo no se remitan solamente
al uso directo de formulas y expresiones, sino que debe de haber un complemento amplio basado en
las observaciones y experiencias de casos similares al de estudio.

Para el ingeniero interesado en disefio y construccion de cimentaciones y obras de terraceria, las
propiedades fisicas de los suelos, tales como permeabilidad, resistencia al esfuerzo cortante,
compresibilidad, interaccion con el agua, etc., son de primordial importancia ya que nos dan a conocer
la problematica del suelo o de la zona en la que se piensa construir y asi contar con los elementos
suficientes para obtener ia optima solucion. Para el disefio final de las estructuras importantes, la
clasificacion debe ser complementada por pruebas de laboratorio que determinen las caracteristicas de
comportamiento del suelo, tales como permeabilidad, consolidacion, resistencia al esfuerzo cortante,
compresibilidad, etc., para condiciones de campo previstas.

Los estudios se inician con un reconocimiento detallado del lugar donde se localiza el predio, asi
como de las barrancas, cafnadas o cortes cercanos al mismo, para investigar la existencia de bocas
de antiguas minas o capas de arena, grava y materiales pumiticos que hubieran podido ser aobjeto de
explotacion subterranea en el pasado El reconocimiento debera complementarse con los datos que
proporcionen habitantes del lugar y la observacion del comportamiento del terreno y de las
construcciones existentes asi como el analisis de fotografias aéreas antiguas. Se determinara si el
predio fue usado en el pasado como deposito de desechos o fue nivelado con rellenos colocados sin
compactacion.

El moderno desarrollo de las actuales vias de comunicacion, tales como canales, caminos o
ferrocarriles, asi como el impulso que la construccion de presas de tierra ha recibido en todo el
mundo en los lltimos afnos y el desenvolvimiento de obras de proteccion contra la accion de rios, por
medio de bordos, etc., han puesto al disefio y construccion de taludes en un plano de importancia
ingenieril de primer orden. Tanto por el aspecto de inversion, como por el de consecuencias
derivadas de su falia. los taludes constituyen hoy una de las estructuras ingenieriles que exigen
mayor cuidado por parte del proyectista.

El trabajo de la colocacion de anclas (sistema de contencion) debe ser realizado y supervisado
por personal especializado y con basta experiencia ya que este sistema de contencidon quedara de
forma permanente y algun error tanto en su disefilo como en su construccion podria acarrear
resultados desastrosos.

Los resultados aqui presentados son aplicados exclusivamente al predio en estudio, en que se
consideraron las condiciones locales de los materiales en el sitio y de las condiciones particulares del
proyecto.

Por ultimo, el anterior trabajo puede servir de guia para proyectos con caracteristicas similares y
como una guia de consulta para estudiantes y profesores de ingenieria.
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