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INTRODUCCION

La Ingenieria aparecié con el ser humano. Su desarrollo comenzd con la revolucion
agricola (afio 8000 a. C.) cuando las tribus dejaron de ser ndmadas para cultivar sus productos y
criar animales comestibles, por lo que se puede hablar de ingenieria desde el primer momento en
gue los hombres utilizaron algunos de sus principios para dar forma a una piedra para convertirla
en una herramienta para conseguir sus alimentos, pieles y demas; y construir armas de defensa
como hachas, puntas de lanzas, etc.; 6 cuando los primeros humanos usaron la energia de forma
consciente al encender una hoguera. Desde entonces, el desarrollo de la Ingenieria ha ido al
parejo con el de la Humanidad.

Hoy en dia, podemos referirnos a la ingenieria como el arte profesional de aplicar la ciencia
para la 6ptima conversion de los recursos de la naturaleza en beneficio de la humanidad. Tanto la
palabra castellana “ingenio” como la palabra inglesa “engine” se derivan de la raiz latina
“ingenerare”, que significa crear, ingeniar, inventar, idear.

Por lo tanto, la ingeniaria es una disciplina que requiere del juicio necesario para adaptar
los conocimientos a propdsitos practicos, la imaginacion para concebir soluciones a los problemas
y la habilidad para predecir el comportamiento y los costos de nuevos dispositivos y procesos.

Esta profesion esta basada principalmente en la fisica, la quimica y las mateméticas, asi
como en extensiones de estas ciencias, como la tecnologia de los materiales, la mecanica de
solidos y de fluidos, la termodindmica, los procesos de transformacion y el andlisis de sistemas.

La ingenieria se divide en multiples disciplinas, las cuales se han desarrollado a través del
tiempo de acuerdo con el nivel de especializacion impuesto por el desarrollo. Sus areas de
conocimiento y aplicacion son tan variadas, sin embargo, todas estas ramas no dejan de
relacionarse entre si para complementarse.

La “Ingenieria Civil” es la méas antigua de las Ingenierias, se desarrollé en forma paralela a
la militar, al construir muros para la proteccién de las ciudades, pero el término Ingeniero Civil se
utilizé por primera vez hasta el siglo XVIII, al fundarse la primera escuela de Ingenieria en Francia
(1747), denominada como Escuela Nacional de Puentes y Carreteras.

La Ingenieria Civil contemporanea tiene su origen entre los siglos XIX y XX, con el
desarrollo de modelos matematicos de célculo. Los trabajos de Castigliano, Mohr o Navier entre
otros, permitieron abordar analiticamente los esfuerzos internos que se producian en estructuras,
caudales y suelos a las que éstas eran sometidas para estimar sus magnitudes. Esto permitié el
disefio eficiente de obras civiles.

Con el transcurrir de los afios y el avance en las técnicas y conocimientos propios de la
Ingenieria Civil, su definicion se ha ido modificando al ampliarse su campo de accién, por lo que de
manera general, actualmente se puede expresar que:
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Introduccion

“La Ingenieria Civil, es la rama de la ingenieria que aplica los conocimientos de fisica,
matematicas, quimica y geologia a la elaboracién de infraestructuras, principalmente edificios,
obras hidraulicas y de transporte, en general de gran tamafio y para uso publico.” Pero no solo
esto, es la ingenieria de la civilizacion, término que abarca mucho mas que la infraestructura.

Tiene también un fuerte componente organizativo que logra su aplicacién en la
administracion del ambiente urbano principalmente, y frecuentemente rural; no solo en lo referente
a la construccion, sino también, al mantenimiento, control y operaciéon de lo construido, asi como
en la planificacion de la vida humana en el ambiente disefiado desde esta misma. Esto comprende
planes de organizacion territorial tales como prevencién de desastres, control de trafico y
transporte, manejo de recursos hidricos, servicios publicos, tratamiento de basuras y todas
aguellas actividades que garantizan el bienestar de la humanidad que desarrolla su vida sobre las
obras civiles construidas y operadas por ingenieros.

Ahora bien, tomando en cuenta lo citado con anterioridad, podemos definir al profesionista
gue ejerce esta carrera de la siguiente manera:

El Ingeniero Civil es el profesionista que posee una formacién multidisciplinaria conformada
por conocimientos generales de Matematicas, Fisica, Quimica; y de las areas especificas de la
disciplina, los que aunados a las nociones en computacién, comunicacion grafica, informatica,
administracion y evaluacion de proyectos, lo capacitan para participar en las etapas de planeacion,
disefio, organizacion, construccion, operacion y conservacion de obras civiles y de infraestructura
en las siguientes areas:

1) Construccion

2) Estructuras

3) Geotecnia.

4) Ambiental.

5) Hidraulica.

6) Sistemas y transportes.

La Geotecnia es la rama de la Ingenieria Civil que se encarga del estudio de las
propiedades mecénicas, hidraulicas e ingenieriles de los materiales provenientes de la Tierra. Los
ingenieros geotécnicos investigan el suelo y las rocas por debajo de la superficie para determinar
sus propiedades y disefiar las cimentaciones para estructuras tales como edificios, puentes,
centrales hidroeléctricas, etcétera.

Por ello, los ingenieros geotécnicos, ademas de entender cabalmente los principios de la
mecanica y de la hidraulica, necesitan un adecuado dominio de los conceptos bésicos de la
geologia. Es de especial importancia conocer las condiciones bajo las cuales determinados
materiales fueron creados o depositados, y los posteriores procesos estructurales o diagenéticos
(procesos metamorficos, de sustitucion, cristalizacion, etc.) que han sufrido.

La geotecnia es una de las ramas mas jovenes de la ingenieria civil y, por lo tanto, sigue
evolucionando activamente. Desde la aparicion de la Mecénica de Suelos hasta su conformacion
algo mas reciente; sin embargo, su historia se comenz6 a escribir desde el desarrollo de las
primeras grandes civilizaciones como lo podemos constatar con la siguiente resefia histérica:

Con una mirada retrospectiva hacia los escritos sobre construcciones erigidas por los
Romanos, Chinos, Egipcios y Mayas, se tiene la clara evidencia de la atencién que ya, desde
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tiempos muy antiguos, nuestros antepasados ponian en las obras de tierra y sobre la tierra. La
Gran Muralla China, las Pirdmides de Egipto, las Pirdmides de Chichen Itza y otras notables y
enormes obras, que hoy contemplamos con admiracién, son mudos testigos de los conocimientos
gue ya se tenian en la antigiiedad al respecto.

Sin embargo a la caida del Imperio Romano y debido a la desorganizacion social se
descuidaron los aspectos técnicos sobre los suelos, llegando a su punto mas bajo en el periodo
medieval, lo que provoco que caminos, puentes y diversas obras quedaran en el abandono, para
posteriormente ser destruidas poco a poco por las guerras y por la implacable accion de los
agentes de la intemperie.

Asi pues, en esta época se presentd una época de poco interés en el conocimiento de los
problemas de los suelos, y no fue sino hasta los siglos XVII y XVIII cuando revivio el interés y se
dio nuevo impulso a la solucién de los problemas en las cimentaciones.

Una de las primeras ramas en ganar interés fue la relativa al empuje de tierras. De hecho,
el pionero en formular una guia en esta area fue el Ingeniero militar francés Marquis Sebastian le
Prestre de Vauban (1633-1707), y posteriormente Charles Augustin Coulomb (1736-1806), también
notable y sobresaliente ingeniero militar francés, a quien se le acredita la primera contribucion
béasica y cientifica en el calculo de la estabilidad de muros de retencion de tierras. Otra importante
contribucion en el estudio de la presion de tierras la aportd William John Macguorn Rankine (1820-
1872), ingeniero y fisico escocés, mas conocido por sus investigaciones en fisica molecular y uno
de los fundadores de la ciencia de la termodinamica.

Coulomb y Rankine son los dos ingenieros que mas contribuyeron al estudio de los
empujes de tierra, destacando también en esta especialidad Jean Victor Poncelet (1788-1867),
ingeniero y matematico francés y uno de los creadores de la geometria proyectiva, y quien ademas
contribuyd con un método gréfico para resolver las presiones de tierra. Sobresale, asimismo, Karl
Culmann (1821-1881), ingeniero aleman cuyo método de estatica grafica ha sido usado
extensamente en problemas de ingenieria y aplicado a la solucién de muros de retencion de
tierras.

Otro ingeniero que contribuyd grandemente a la solucion de problemas de distribucion de
presiones en los suelos fue Joseph Valentin Boussinesq (1842-1929). Otto Mohr (1835-1918)
propuso en 1882 un método para analizar esfuerzos en un punto. Su “circulo de Mohr”, como se
conoce comunmente al método, es muy usado en resistencia de materiales y en suelos.

Los afios comprendidos entre 1900 y 1925 constituyen una época en que se engendro la
Mecénica de Suelos, siendo los pioneros los ingenieros de la Comisién Sueca de Geotecnia de los
ferrocarriles suecos, encabezada por el profesor Wolmar Fellenius, a quien el gobierno sueco le
encomendé estudiar las causas de las fallas o deslizamientos de tierra ocurridos en diferentes
puntos de la red ferroviaria de la nacion, asi como buscar y presentar soluciones a los problemas
detectados.

La investigacion realizada por los ingenieros dirigidos por Fellenius culminé en 1922 con la
presentacion de un informe sobre las fallas y de un procedimiento llamado “Método Sueco” para
analizar la estabilidad o inestabilidad de taludes. La proposicion de este método, llamado por
algunos “Método de Rebanadas”, fue hecha por dos de los ingenieros de la “Comisiéon Sueca”. Los
ingenieros en cuestion fueron K. Petterson y S. Hultin, quienes ya habian aplicado dicho método en
algunas fallas en el puerto sueco de Goteborg, en el afio 1916.
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En los Estados Unidos de América, el “U.S. Bureau of Public Roads” asi como la “American
Society of Civil Enginnering” llevaron a cabo, juntamente con profesores de diversas Universidades
de dicho pais, arduas investigaciones relacionadas con la construccién de carreteras durante los
afos de 1920 a 1925. A partir de 1925 se inicia el desarrollo mas significativo de esta rama de la
ingenieria con la presentacion del profesor Karl Von Terzaghi (1882-1963) de su libro
Erdbaumechanik auf bodenphysikalischer Grundlage o conocido simplemente como
Erdbaumechanik (Mecénica de Suelos), en donde presenta una nueva filosofia relativa al suelo
como material, y muestra como tratar las propiedades mecanicas de los suelos y su
comportamiento bajo diversas cargas y condiciones de humedad.

La mayoria de las autoridades indican que el comienzo de la mecanica de suelos como
ciencia de la ingenieria empezd con la publicacion de Terzaghi (el primer texto de mecéanica de
suelos) en Alemania en 1925. Debido a esta publicacion y a sus articulos técnicos superiores en
ndamero a los 250, Terzaghi es con frecuencia llamado el “Padre de la Mecéanica de Suelos”.

A partir de la publicacion del eminente K. V. Terzaghi, de origen sueco y nacionalizado
estadounidense, han aparecido numerosos trabajos e importantes investigaciones relacionados
con los suelos. Asi figuran entre los mas sobresalientes en el ramo: Arthur Casagrande con su
Clasificacion de los suelos, A.W. Bishop con Estabilidad de taludes y presion neutra, L. Bjerrum
con Esfuerzos de corte, T.W. Lambe y su Estudio de comportamiento de los suelos de granos
finos, G.G. Meyerhof con Capacidad de carga de los suelos, R. Peck, autor de Presiones en
arcillas, E.F. Richard con su obra Comportamiento de las cimentaciones bajo la accion de cargas
dindmicas, P.W. Rowe con Presiones laterales de las tierras, H.B. Seed y su Estudio y efecto de
los movimientos telGricos, AW. Skempton con Presiones de poro y en esfuerzos efectivos en
capacidad de carga de las cimentaciones, D.W. Taylor y sus libros Estabilidad de taludes y
consolidacion, y A.S. Vesic con Capacidad de carga en cimentaciones profundas.

La Mecanica de Suelos es pues, una ciencia relativamente joven, desarrollada
principalmente en el siglo XX. En los siglos anteriores, el arte de la ingenieria de suelos se bas6
Unicamente en experiencias, mismas que constituian los fundamentos para el proyecto de las
cimentaciones, las cuales resultaban la mayoria de las veces sobredimensionadas. Sin embargo,
con el crecimiento de la ciencia y la tecnologia, la necesidad de mejores y mas econémicos
disefios estructurales se volvid critica. Esto condujo a un estudio detallado de la naturaleza y
propiedades del suelo en su relacion con la ingenieria.

De manera general, se denomina Mecanica de Suelos la ciencia que estudia los esfuerzos
gue se producen en le terreno y sus efectos. Campo de la mecénica de suelos son, por tanto, el
estudio del terreno, su estructura y sus propiedades asi como la investigacion del estado de
esfuerzos y las caracteristicas de resistencia y deformacién del suelo.

Asi pues, la ciencia de la Mecéanica de Suelos se interesa por la estabilidad del suelo, por
su deformacion y por el flujo de agua hacia adentro, hacia fuera y a través de la masa de suelo, y
con el riesgo asociado de que resulte econdmicamente tolerable.

La aparicion de la Mecanica de Suelos como tal en 1925 y las investigaciones posteriores
hasta nuestros dias ayudaron fuertemente al mejoramiento de los métodos empiricos existentes en
el pasado. Sin embargo, la metodologia actual, aunque abarca muchos aspectos técnicos de
ciencias como la Mecanica y la Hidraulica, ain no establece una condicion Unica para la solucion
de problemas mas diversos en las cimentaciones, pero si proporcionan las herramientas basicas
para que el ingeniero de buen criterio y adecuado juicio pueda realizar su trabajo de manera
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eficiente al valorar técnicamente los resultados de los andlisis y pruebas de los materiales que
deberadn emplearse. Arte, conocimiento técnico y juicio sensato deben conjugarse entonces para
poder responder a mdltiples preguntas en la aplicacion de la Mecanica de Suelos en las
cimentaciones.

El Doctor Karl Terzaghi defini6 a la Mecénica de Suelos como la aplicacion de las leyes de
la Mecanica y la Hidraulica a los problemas de ingenieria que tratan con sedimentos y otras
acumulaciones no consolidadas de particulas solidas, producto dela desintegracion quimica y
mecéanica de las rocas. Recientemente se ha incorporado a la terminologia de los suelos las
acepciones “Geotecnia” e “Ingenieria Geotécnica”, que suelen aplicarse como evidencia de que en
ellos se estan tomando en cuenta los principios y la aplicacion tanto de la Mecanica de Suelos
como de la Geologia y de la Mecéanica de Rocas.

A partir de lo anterior, en la época actual resulta de vital importancia el estudio previo del
terreno sobre el cual se llevara a cabo la construccion de alguna obra civil, atendiendo los
principios, métodos y lineamientos de la Mecanica de Suelos y la Geotecnia, para asi poder llevar
a cabo un andlisis optimo de las condiciones del mismo al conocer las propiedades tanto fisicas
como mecanicas del suelo, logrando con ello obtener herramientas que den lugar a un optimo
disefio de la cimentacioén a utilizar y garantizar de esta manera, la funcionalidad y estabilidad de la
estructura proyectada.

Asi pues, el presente trabajo de titulacion muestra y describe, utilizando como base el
proyecto que considera, el conjunto de elementos que se reldinen en un Estudio Geotécnico previo
a la construccion de una obra o estructura de ingenieria civil; trabajo que se titula “ESTUDIO
GEOTECNICO DEL PUENTE VEHICULAR CHIMALHUACAN, UBICADO EN EL LIMITE DEL
DISTRITO FEDERAL Y EL ESTADO DE MEXICO.”, y del que a continuaciéon se enuncia la
estructuracion del mismo y una concisa descripciéon de cada apartado que lo conforman.

La primera parte la conforma la presente Introduccién.

En el Capitulo | se describe de manera general el entorno geogréfico, fisico y de
infraestructura del proyecto, es decir, su ubicacion, asi como especificaciones y caracteristicas
generales que nos permiten tener una idea de la composicién del proyecto mismo y de la influencia
que tendra en su vecindad.

En el Capitulo Il se muestran nociones generales sobre el suelo y su formacion; y
principalmente, presenta la primera parte de todo Estudio Geotécnico, las partes que lo conforman
y cada una de las etapas que se llevan a cabo para su integracion, tales como la descripcién de los
métodos de exploracion y muestreo de los suelos y las pruebas de laboratorio necesarias para
determinar las caracteristicas tanto fisicas como mecanicas de los depdsitos de suelo,
particularmente de los utilizados para el estudio del proyecto en comento; para consiguientemente
citar tanto la estratigrafia como las propiedades del suelo, producto de dichas exploraciones y
pruebas.

Pasando al Capitulo lll, se procede a una breve exposicion sobre el tema de las
cimentaciones, para abordar asi, la determinacion de la cimentacion mas adecuada para el Puente
Vehicular, presentando también los célculos correspondientes al analisis geotécnico de dicha
solucion de acuerdo al Reglamento de Construcciones del Distrito Federal y sus Normas Técnicas
Complementarias para la Construccién de Cimentaciones, para determinar la estabilidad de la
cimentacién de acuerdo a las condiciones presentes del suelo.
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En seguida, el Capitulo IV presenta el proceso general a seguir para la construccion de la
cimentacion de los apoyos del puente, describiendo brevemente cada una de las etapas, asi como
especificaciones a considerar durante dicho proceso.

En el apartado de las Conclusiones, se enuncian las impresiones generales desprendidas
de la elaboraciéon del presente trabajo, tanto del proyecto mismo como las referentes a los
aspectos tedricos y practicos de una labor tan completa como lo es un Estudio Geotécnico.

En la seccién dedicada a los Anexos, se incorporan elementos principalmente ilustrativos
del proyecto y del Estudio Geotécnico, conformados primordialmente por planos, registros, figuras
y fotografias que puntualizan las etapas del desarrollo del proyecto, y que complementan de
manera sustancial la comprension de trabajo.

Finalmente, se citan las fuentes bibliogréficas y de informacion consultadas para la
elaboracioén y desarrollo de la presente tesis.
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CAPITULO |.- GENERALIDADES

| .1 El Distrito Federal y la Zona Metropolitana del Valle de México.

El Distrito Federal se localiza entre la parte austral de la Altiplanicie Mexicana y el Sistema
Volcanico Transversal, ocupando la porcién suroeste de la Cuenca de México. Limita al norte,
oeste y este con el Estado de México y al sur con el Estado de Morelos (Fig.1.1). Ocupa el ultimo
lugar de las entidades administrativas de rango superior por su extension territorial.

Sus coordenadas geogréaficas: Al
norte 19°36', al sur 19°03' de latitud norte; al
este 98°57', al oeste 99°22' de longitud
oeste.

Su é&rea es de 1,547 km2 vy
representa el 0.1% de la superficie total del
pais. Cuenta con 8,605,239 habitantes
aproximadamente.

El Distrito Federal cumple funciones
vitales para el pais, al ser el principal centro
industrial, comercial, de comunicaciones y
transportes, demogréfico, administrativo y
cultural.

Dispone ademdas del principal
aeropuerto de la republica con servicio
nacional e internacional.

QUERETARO
: HIDALGO
GUANAJUATOQ - i
N
MICHOACAN ESTADO DE MEXICO
TOLUCA D.F.
MORELOS °
GUERRERO T pumsLa

Fig. 1.1 Ubicacion geografica del Distrito Federal.

En su crecimiento demografico, el Distrito Federal fue incorporando a numerosos poblados
gue se encontraban en las cercanias conformando asi, lo que ahora conocemos como La Zona
Metropolitana del Valle de México (ZMVM) (Fig. 1.2).

La ZMVM esté formada por la ciudad de México y 41 municipios conurbados (uno de ellos
del estado de Hidalgo, los restantes del estado de México).

La Zona Metropolitana de la Ciudad de México esta conformada por:

-Las 16 delegaciones del Distrito Federal:

Alvaro Obregon.
Azcapotzalco.
Benito Juérez.
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4. Coyoacan.

5. Cuajimalpa.

6. Cuauhtémoc.

7. Gustavo A. Madero.
8. lIztacalco.

9. Iztapalapa.

10. Magdalena Contreras,
11. Miguel Hidalgo.

12. Milpa Alta.

13. Tlahuac.

14. Tlalpan,

15. Venustiano Carranza.
16. Xochimilco.

- Cuarenta municipios del Estado de
México:

Acolman.

Atenco.

Atizapan de Zaragoza.
Chalco.

Chiautla.

Chicoloapan.
Chiconcuac.

Chimalhuacan. Fig. 1.2 Mapa de la Zona Metropolitana del Valle de México.
Coacalco de Berriozabal.

10. Cocaotitlan.

11. Coyotepec.

CoNOORA~WNE

12. Cuautitlan. 26. San Martin de las Pirdmides.
13. Cuautitlan Izcalli. 27. Tecamac.

14. Ecatepec de Morelos. 28. Temamatla.

15. Huehuetoca. 29. Teoloyucan.

16. Huixquilucan. 30. Teotihuacan.

17. Ixtapaluca. 31. Tepetlaoxtoc.

18. Jaltenco. 32. Tepotzotlan.

19. La Paz. 33. Texcoco.

20. Melchor Ocampo. 34. Tezoyuca.

21. Naucalpan de Juarez. 35. Tlalmanalco.

22. Nextlalpan. 36. Tlalnepantla de Baz.

23. Nezahualcoyotl. 37. Tultepec.

24. Nicolas Romero. 38. Tultitlan. o

25. Papalotla. 39. Valle de Chalco Solidaridad.

40. Zumpango.
Un municipio del estado de Hidalgo:

1. Tizayuca.

La ZMVM estaba habitada en el 2005 por 19.331.365 personas, casi el 20 por ciento de la
poblacion total del pais. De acuerdo con las proyecciones del Consejo Nacional de Poblacién
(Conapo), para el 1° de julio del 2007 se estimaba una poblacion de 8.193.899 habitantes para la
ciudad, y de 19.704.125 habitantes para toda la Zona Metropolitana.
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I.2 Las Vialidades.

Desde el inicio, el trazo de vialidades impulso la urbanizacion y el crecimiento de la Ciudad
de México hasta convertirla en una de las mas fascinantes del mundo. La asignacién de una franja
de terreno para la circulacidn de personas, el transito de carretas y posteriormente de automotores,
reveld el dinamismo de la gran urbe.

Hoy la ciudad de México, al ser una de las mas grandes del mundo, tiene las vialidades
mas interesantes para propios y extrafios. Por ejemplo, la avenida Insurgentes es la mas larga, y
Paseo de la Reforma la mas ancha.

A pesar de ello, sin duda todas estas vialidades son insuficientes cada dia para la
coexistencia de los mas de 8 millones de habitantes del Distrito Federal y los casi 20 millones de la
zona conurbada, sobre todo si se piensa en que cada hogar de la megalopolis tiene al menos un
automovil, ya sea para servicio privado de transporte o como fuente propia de ingresos.

Es asi que el tréfico vehicular es uno de los problemas mas severos que afrontan los
capitalinos y sus visitantes, pues se estima que diariamente circulan aproximadamente tres
millones y medio de automotores que transportan a unos 19 millones de personas y que
adicionalmente requieren espacio para estacionarse.

Inventario de la infraestructura vial del Distrito Federal de acuerdo al Programa Integral de
Transporte y Vialidad, 2001-2006

Vialidad

Anillo Periférico

Kilometros

58.83 Kilometros
42.98 kilébmetros
17.70 kildmetros
12.25 kildmetros

Circuito Interior

Calzada de Tlalpan

Viaducto

1.87 kilébmetros
14.12 kilbmetros

Viaducto Rio Becerra

Calzada Ignacio Zaragoza

Radial Aquiles Serdan 9.80 kilémetros

Radial Rio San Joaquin 5.46 kildbmetros

Gran Canal 8.41 kilbmetros
Subtotal 171.42 kilbmetros
Ejes Viales 421.16 kildmetros

320.57 kilbmetros
913.152 kilébmetros
9,269.062 Kilébmetros
10,182.212 kilébmetros

Arterias principales

Total de la vialidad primaria

Total de la vialidad secundaria

Red vial total

Sin embargo, aproximadamente 10 por ciento, unos mil kildmetros, corresponde a las
llamadas vias primarias. Esto es, los ejes viales, el Circuito Interior, el Viaducto y el Periférico.
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Unos 9 mil kilmetros, el 90 por ciento de la infraestructura vial de la capital, corresponden
a la red secundaria, que se integra por vias colectoras que enlazan con las vialidades primarias

Pero el paso del tiempo y la expansion urbana también han complicado la capacidad de

vialidades para el binomio hombre/automovil. Una coexistencia cada vez mas complicada que ha
llevado a los distintos gobiernos, sobre todo desde 1997, imaginar nuevos esquemas de relacion y

de respeto al llamado espacio vital
Por ello han sido disefiadas nuevas vias de acero y concreto, incluso por encima de

algunas ya existentes, como una necesidad cuya satisfaccion es ineludible para cualquier
gobierno: los distribuidores viales, los complejos puentisticos y los segundos pisos de algunos

tramos del Viaducto y Periférico
1.3 Puente Vehicular Calle 7 — Av. Chimalhuacan

1.3.1 Ubicacién.
En los limites del Municipio Netzahualcdyotl en el Estado de México y la Delegacion

Iztacalco en el Distrito Federal, (Fig. 1.3), los Gobiernos de dichas entidades federativas, proyectan
la construccion de un puente vehicular, el cual permitira agilizar el flujo vehicular de esta zona

\1
K
EDO. DE MEXICO

i S

EDO . DEMED

\\ ‘J\

CUAUHTEMOC} VENUSTIANO
' CARRANZA
NEZAHUALCOYOTL

— L
—

\. IZTAPALAPA

Fig. 1.3 Limite del Distrito Federal y el Estado de México
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Dicho puente vehicular se denomina Distribuidor Calle 7 - Avenida Chimalhuacan, ya que
se localiza sobre la avenida Chimalhuacan en cruce con la calle 7, entre los cadenamientos
0+085.937 al 0+597.966 del Eje 0, del 1+113.922 al 1+528.849 del Eje 1, del 2+187.566 al
2+480.000 del Eje 2 y del 3+000.000 al 3+414.023 del Eje 3. En la Fig. 1.4 se muestra en planta la
geometria de dicho puente vehicular.

-

Fig. 1.4 Ubicacion y geometria del Distribuidor Calle 7-Av. Chimalhuacan.

1.3.1.1 Delegacién lztacalco.
Ubicacion Geogréfica.

La Delegacion Iztacalco (Fig. 1.5) se ubica al centro — oriente del Distrito Federal. Colinda
al norte con las delegaciones Venustiano Carranza y Cuauhtémoc; al poniente, con Benito Juarez;
al sur y oriente, con lztapalapa, y al oriente, con el municipio de Nezahualcéyotl, Estado de México.
Es la delegacién mas pequefa de las dieciséis que comparten el territorio capitalino, pues tiene
una extension territorial de 23.3 kildbmetros cuadrados, por lo que representa el 1.6% del Distrito
Federal y albergan una poblacion cercana a los 400 mil habitantes.

Entre las localidades principales se encuentran las colonias Agricola Pantitlan, Granjas
México, Santa Anita, Agricola Oriental, Ramos Millan y Reforma Iztaccihuatl.

Cuenta con tres corrientes de agua, actualmente entubadas: rio de Churubusco, Rio de la
Piedad y Canal Nacional.

11
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:

EDO. DE MEXICO

\LGO
VENUSTIANO
CARRANZA

y

s C

7

IZTAPALAPA

COYOACAN

Fig. 1.5 Delegacion Iztacalco.

Infraestructura.
Transporte

La columna vertebral del transporte en lIztacalco es el Sistema de Transporte Colectivo
(metro) de la Ciudad de México. Cuatro lineas de la red atraviesan la delegacion. De oriente a
poniente corre la linea 9, cuya terminal oriental --Pantitldn--, posee el paradero de autobuses
urbanos y suburbanos més grande de la capital. Ademas, es terminal de otras tres lineas, una de
las cuales se dirige hacia el oriente por el territorio iztacalquense rumbo a Iztapalapa y La Paz. De
norte a sur recorren lztacalco las lineas 4 y 8. La primera de ellas tiene su terminal sur en Santa
Anita, cerca del limite con Iztapalapa.

El transporte publico en Iztacalco es complementado por humerosas lineas de autobuses
de las paraestatales capitalinas o de corporaciones privadas, asi como cuatro lineas de trolebuses.

Debido a que Iztacalco es una demarcacion de la ciudad de México, no posee terminales
propias para el transporte fuera de la zona metropolitana. Para ello, es necesario hacer uso de
alguna de las cuatro terminales de autobuses o del Aeropuerto Internacional de la Ciudad de
México. Ninguna de estas instalaciones se encuentra en la delegacién.

También esta delegacién posee la linea 2 del Metrobus.

Vialidad

Iztacalco cuenta con una de las mejores redes viales del Distrito Federal. Su limite norte es
sefialado por el eje del Viaducto Rio de la Piedad, que atraviesa la ciudad de México del poniente

al oriente, y termina en la calzada Ignacio Zaragoza. Esta via rapida conduce con rumbo al sureste
hacia la autopista México-Puebla. El limite oriente de la delegacion lo constituye el Anillo Periférico,

12
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una via rapida que circunda la zona urbana del Distrito Federal. Por el centro de la delegacién pasa
el Circuito Interior, construido sobre el lecho del rio Churubusco. En el poniente de la delegacion,
cerca del viejo pueblo de Iztacalco, se localiza el Eje 3 Oriente, que forma parte de un proyecto de
via rapida que debe comunicar Xochimilco en el sur de la capital, con Atzacoalco, en el norte.

A esta red de vital importancia por su rapidez y longitud, se debe sumar la presencia de
varios ejes viales, cuya construccion dio inicio en la década de 1970. El territorio de Iztacalco
gueda comprendido entre el Eje 2 y el Eje 6 Sur, y entre los ejes 1 Oriente y 5 Oriente.

[.3.1.2 Municipio Nezahualcéyotl
Ubicacion geogréfica.

El municipio de Nezahualcoyotl (Fig. 1.6) limita al norte con el municipio de Ecatepec de
Morelos y la zona federal del Lago de Texcoco; al noroeste con la delegacion Gustavo A. Madero
del Distrito Federal; al noreste con los municipios Texcoco y San Salvador Atenco; al este con los
municipios La Paz y Chimalhuacan; al oeste con las delegaciones Gustavo A. Madero y
Venustiano Carranza y al sur con las delegaciones Iztapalapa e Iztacalco del Distrito Federal y el
Municipio Los Reyes la Paz.

La ubicacién geografica del territorio municipal tiene las siguientes coordenadas extremas:
Latitud norte del paralelo 19° 21’ 36" y 19° 30’ 04” al paralelo; Longitud oeste del meridiano 98° 57’
57"y 99° 04 17" al meridiano. NezahualcOyotl estd situado a una altura de 2,240 metros sobre el
nivel del mar y pertenece a la region Ill Texcoco, subregion Il 'y es parte de la zona conurbana de la
Ciudad de México.

El municipio cuenta con un territorio de 63.44 kildbmetros cuadrados que corresponde al
9.4% del total de territorio del Estado de México, y de los cuales 50.57 son de uso urbano (81%) en
donde se ubican 86 colonias; y 11.87 kildbmetros cuadrados corresponden a la zona federal del Ex-
vaso de Texcoco.

TEXCOCO

Fig. 1.6 Municipio de Nezahualcoyotl.
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Infraestructura

Transporte.

Esta zona es la mas densamente poblada del pais, puesto que las delegaciones Iztapalapa
y Gustavo A. Madero son la nimero uno y dos en poblacion del Distrito Federal; mientras Ecatepec
y Nezahualcdyotl son los municipios que ocupan el primero y segundo lugar del Estado de México,
concentrando 5 millones 857 mil 254 habitantes y un 32.9 de la poblacion metropolitana.

Esta alta densidad determina una gran movilidad poblacional, que se traslada diariamente
a los municipios y delegaciones con mayor grado de concentracion de zonas industriales, comercio
y servicios.

La estacion del Metro Pantitlan, en la que convergen 3 lineas del Sistema de Transporte
Colectivo y una del Metro férreo, es la que tiene el record de servicios prestados diariamente en la
Ciudad de México.

Circulan por el municipio aproximadamente 40 rutas distintas del transporte publico de
pasajeros.

Vialidad

Asi mismo la traza urbana del municipio es una de las mejor realizadas en la entidad, su
planeacion esta constituida por un esquema de reticula en la zona centro y uno de grandes ejes en
la zona norte.

La estructura vial estd formada por una cuadricula casi perfecta, en la zona centro las
principales vialidades del Municipio son: de oriente a poniente, Avenida Texcoco, Pantitlan,
Chimalhuacan, Cuarta Avenida, Bordo de Xochiaca. De sur a norte, Calle 7, Avenida Cuauhtémoc,
Vicente Rivapalacio, Nezahualcdyotl, Adolfo Lopez Mateos, Sor Juana, Vicente Villada, Carmelo
Pérez, Tepozanes y de Los Reyes. Se excluye de esta malla a las colonias Rey Neza y la Zona
Industrial que tienen diferentes angulos de inclinacion, dando como resultado que las manzanas
tengan diferentes formas y tamafios. El nivel de movilidad intramunicipal e intermunicipal, de esta
zona, es relativamente accesible en tiempo y distancia.

Existen en el municipio 19 puentes peatonales y 3 vehiculares. En la zona norte las
vialidades primarias se integran por la Avenida Central, Periférico, Avenida Taximetros, Avenida
Pefion-Texcoco, Via Las Torres (Avenida Bosques de los Continentes y Valle de Zambezi) Valle de
Las Zapatas, Avenida del Canal, Avenida Veracruz, sin embargo sus formas geométricas son
distintas, dando como resultado una estructura irregular. Lo anterior se debe a que las vialidades
primarias sefialadas son perpendiculares entre si, son continuaciones de importantes ejes viales
provenientes del Distrito Federal, como Anillo Periférico y el Eje 3 Norte, situacion que ha
propiciado la continuidad de la traza urbana entre los diferentes municipios y delegaciones con que
colinda.

Actualmente la red vial de Nezahualcoyotl se compone de 1,026 kilémetros lineales, un
porcentaje de las vias principales esta en excelentes condiciones de mantenimiento, mientras que
una parte importante de vialidades secundarias y terciarias sufren deterioros variables.
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Existen nodos conflictivos ubicados al sur de la parte centro del municipio, que tienen que
ver con la falta de integracion a la estructura regional inmediata de Nezahualcoyotl. Dichos nodos
se identifican en los corredores de Avenida Texcoco, asimismo destaca la Avenida Canal de San
Juan que es limitrofe con la delegacion Iztacalco, por la falta de continuidad vial de la estructura
principal.

I.3.2 Caracteristicas del Proyecto.

El distribuidor Calle 7 - Avenida
Chimalhuacan, consta de 4 ejes de trazo
0, 1, 2 y 3 (Fig. 1.7) con claros de _—
longitudes diferentes, los claros se _ g
encuentran comprendidos entre los 20, EJEQ o )
25, 30, 35, 40 y 45 metros. Los accesos e I::f
constan de dos estructuras huecas .
formadas por losas, trabes y muros de
concreto (aireplenes), El puente tendra

anchos de calzada de 6.95, 7.20, 8.20,
10.80 y 14.00 m.

EJE3

EJE2
Fig. 1.7 Ejes de Trazo.
1.3.2.1 Estructuracion.
La estructura sera tanto metélica como de concreto reforzado.
Superestructura.
La superestructura del puente esta formada por dos, tres o cuatro trabes metalicas de
seccion | sobre los cuales se tienen trabes de puente y una losa de concreto reforzado de 15 cm

(Fig. 1.8), las trabes se apoyan en diafragmas, los cuales transmiten la carga a las columnas de
Acero de seccion | en cruz.

Fig. 1.8 Secciones de puente.
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1400
212.5 325 325 325 212.5
1 ]
: ! S R 7 nR 7S L
W \ TRABE SECUNDARIA
e (T5.)
1 TRABE PRINCIPAL
TRABE PRINCIPAL
Fig. 1.8 Secciones de puente (cont.).
B20
-] FOO B0
1 '|_+ Los apoyos (Fig. 1.9) estan formados
por columnas de Acero formadas por placas de
acero en seccion | en Cruz y placas de
— | respaldo. Sobre éstos existe un cabezal de
&‘_ Py /;/,// acero de seccién cajon (Ver Fig. No. 3), la cual
H e %;; esta conformada por 1, 2 6 3 trabes principales,
T s conectadas por diafragmas de angulo a cada
L s I . il cuarto de claro. Las conexiones entre los
1 1 elementos anteriores son tanto atornilladas
como soldadas. Sobre las trabes principales se
I 1111 encuentra las trabes secundarias que
proporcionan el bombeo necesario a la
N superficie de rodamiento que esta constituida
g ||| por una losa de concreto armado de 15.0 cm y
una carpeta asfaltica de 5 cm de espesor.
Fig. 1.9 Apoyo de Puente.
35D
Subestructura.

La subestructura en la zona de claros esta resuelta a base de columnas de acero en
seccion cruz, las cuales a su vez se apoyan en cajones de cimentacion de concreto armado (Fig.
1.10), con profundidad de desplante de 3.0 m.; complementados con pilotes de friccion
desplantados a una profundidad de 46 m.

Estos cajones de cimentacién tienen dimensiones variables, dependiendo de los
requerimientos especificos de la seccion del puente; de 7.0 m x 7.0 m, de 8.0 m x 10.0 my 10.0 m
x 13.0 m, todos para dos columnas.
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COLUMNA
METALICA

DADO DE COMCRETOQ I

-
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Fig. 1.10 Cajén de cimentacion con pilotes de friccion.

Materiales.

Concreto armado.- Los materiales de disefio para los elementos estructurales son, en su
mayoria, concreto clase 1 de f'c = 250 kg/cmz, con acero de refuerzo fy = 4200 kg/cm2 y médulo de
elasticidad de E = 2x106 kg/cm®.

Acero estructural.- Para los elementos principales formados de acero estructural, éste sera
especificacion A-572 grado 50, con fy = 3515 kg/cmz.

Tornillos.- Todos los tornillos en las conexiones son de alta resistencia ASTM A-490.

Soldadura.- La soldadura sera con electrodos de la serie E-70XX con bajo contenido de
hidrégeno.
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Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

CAPITULO Il.- DETERMINACION DE LAS PROPIEDADES FISICAS Y
MECANICAS DEL SUBSUELO

Para disefiar una cimentacién que soporte adecuadamente una estructura, un ingeniero
debe conocer el tipo de depositos de suelo que la soportardn. Ademas, los especialistas de
cimentaciones deben recordar que el suelo, en cualquier sitio, con frecuencia no es homogéneo, es
decir, el perfil del suelo varia constantemente. Las teorias de la Mecanica de Suelos contienen
condiciones idealizadas, por lo que la aplicacidon de esas tesis a la Ingenieria de Cimentaciones
implica la evaluacidn inteligente de las condiciones del sitio y de los pardmetros del suelo. Hacerlo
asi, requiere de algun conocimiento de los procesos geoldgicos por los cuales el depdsito del suelo
fue formado, complementado por una exploracion del subsuelo.

1.1 El Suelo.

La corteza terrestre esta compuesta principalmente por rocas cuya formacion geolégica ha
tomado varios millones de afios. Ademas, durante el mismo periodo la superficie rocosa ha sufrido
una desintegracion y una descomposicion continuas mediante procesos de meteorizacion. Debido
a la permanente exposicion a los agentes naturales tales como inundaciones, actividad glacial y
fuertes vientos, entre otros, gran parte de los residuos de roca fragmentada por la meteorizacion ha
sido arrastrada, sometida a abrasion y a mas fragmentacion y eventualmente depositada, por
ejemplo, a lo largo del curso de los rios, en lagos y océanos y a lo largo del curso de los glaciares.
Con los cambios climéticos y las fluctuaciones de los niveles medios del mar y de la superficie
terrestre, este ciclo de erosioén, transporte y formaciéon de depdsitos de los materiales producidos
por la meteorizacion ha sido interrumpido, renovado y repetido innumerables veces durante
decenas de miles de afios.

Como resultado de lo anterior, gran parte de la superficie actual de la Tierra, el lecho
rocoso relativamente inalterado, esta cubierto por una acumulacién de materiales sin cementacion
0 muy poco cementados, a menudo de naturaleza y espesor altamente variables; este es al
material que los ingenieros llaman suelo.

Es comun la creencia de que el suelo es un agregado de particulas organicas e
inorganicas, no sujetas a ninguna organizacion. Pero en realidad se trata de un conjunto con
organizacion definida y propiedades que varian vectorialmente. En la direccion vertical
generalmente sus propiedades cambian mucho mas rapidamente que en la horizontal. El suelo
entonces, tiene perfil, y este es un hecho del que se hace abundante aplicacion.

“Suelo” es un término del que hacen uso diferentes profesantes. La interpretacion varia de
acuerdo con sus respectivos intereses.

En el sentido general de la ingenieria, suelo se define como el agregado no cementado de
granos minerales y materia organica descompuesta (particulas soélidas) junto con el liquido y gas
gue ocupan los espacios vacios entre las particulas sélidas. El suelo se usa como material de
construccion en diversos proyectos de ingenieria civil y sirve para soportar las cimentaciones
superficiales. Por esto, los ingenieros civiles deben estudiar las propiedades del suelo, tales como
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Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

origen, distribucion granulométrica, capacidad para drenar agua, compresibilidad, resistencia
cortante, capacidad de carga y otras mas.

I1.1.1 Procesos de meteorizacion.

La corteza terrestre es atacada principalmente por el aire y las aguas, siendo los medios de
accion de estas sustancias sumamente variados.

La meteorizacion de las rocas es uno de los mas importantes procesos geoldgicos, por que
provee el material del cual se forman las rocas sedimentarias y produce el suelo. Los fragmentos
de roca producidos por la meteorizacion son removidos por la erosion.

Asi pues, la destruccion gradual de las masas de roca soélida durante largos periodos es
atribuible a dos procesos principales: meteorizacién mecanica (fisica) y meteorizacion quimica.

Meteorizacién mecanica (fisica).

Se denomina asi al proceso de fragmentacion fisica o desintegracion de la masa de roca
por agentes fisicos, tales como cambios periddicos de temperatura, accion de la congelacion del
agua en las juntas y grietas de las rocas, efectos de organismos, plantas, etc. Asi pues, la
meteorizacion mecéanica se produce cuando la roca es reducida a fragmentos mas pequefios sin
gue se produzca ningun cambio quimico. La meteorizacion de la roca depende en alto grado del
tipo de roca y del tiempo.

La fracturacion inicial de la roca puede ser el resultado de esfuerzos inducidos por factores
tales como la retracciéon debida al enfriamiento, la liberacion de esfuerzo después de la remocion
de una capa de material mas superficial o el plegamiento y las fallas.

También, puede ser causada por alguno o por todos los factores siguientes, que actdan por
periodos significativos.

1) Efectos climaticos.

2) Exfoliacion.

3) Erosioén por viento y lluvia.
4) Abrasion.

5) Actividad organica.

Una vez que la masa rocosa se ha fracturado, se incrementa su vulnerabilidad con
respecto a otras formas de meteorizacion fisica 0 meteorizacion quimica. El agua que penetre en
las fisuras puede experimentar ciclos de congelacion y deshielo, los cuales aumentan de manera
gradual la abertura de las fisuras y eventualmente causan la caida de fragmentos de roca. El
movimiento de los glaciares sobre la superficie descubierta de la roca, las crecientes resultantes de
las fuertes lluvias que arrastran grandes cantidades de residuos de roca y la accion del mar, que
repetidamente golpea la costa, son fenémenos naturales que contribuyen en su momento, a la
desintegracion fisica de la masa rocosa y extienden la erosion y la abrasién de la superficie de la
Tierra.

Meteorizacién quimica.

Se denomina asi al proceso de descomposicion quimica de algunos o de todos los
minerales que constituyen la masa rocosa por la accion de agentes que atacan a la roca
modificando su constitucién mineraldgica o quimica. Puede incluir los siguientes procesos:
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1) Oxidacion.
2) Solucién.
3) Lixiviacion.
4) Hidrdlisis.

El principal agente es desde luego, el agua y los mecanismos de ataque mas importantes
son la oxidacion, la hidratacién y la carbonatacion; aunque los efectos quimicos de la vegetacion
juegan un papel no despreciable. Estos mecanismos generalmente producen arcillas como udltimo
producto de descomposicion.

Por ejemplo, el dioxido de carbono disuelto en las aguas de lluvia forma una solucion
diluida de &cido carbonico que puede atacar muchos de los minerales que comunmente forman las
rocas, o el oxigeno de la atmosfera y de las mismas aguas de lluvia puede causar oxidacion, en
particular en aquellas rocas que contienen hierro. Las aguas de lluvia que se infiltran a través de la
capa vegetal pueden enriquecerla con acido carbdnico y oxigeno provenientes de la materia
organica de descomposicion o del humus.

Se calcula que solo ocho elementos contribuyen con mas del 98% del peso de la corteza
terrestre:

Oxigeno Silicio Aluminio Hierro
46.6 % 27.7% 8.1% 5.0%
Calcio Sodio Potasio Magnesio
3.6 % 2.8% 2.6% 2.1 %

La mayor parte de los minerales que constituyen las rocas estdn compuestos de estos
elementos en forma de silicatos metalicos y 6xidos. En la Tabla 2.1 se resumen estos minerales, su
composicién quimica, su susceptibilidad a la meteorizacion quimica y el suelo principal que
producen.

Mineral que forma la Composicion quimica Susceptibilidad a la Suelo derivado
roca meteorizacion quimica principal
Cuarzo Dioxido de silicio Altamente resistente Grava, arena y
particulas de limo
Ortoclasa Alumino-silicatos de Moderadamente Particulas de mineral
potasio susceptible de arcilla de los
grupos de la caolinita
y la ilita
Plagioclasa Alumino-silicatos de Particulas de mineral
sodio y calcio de arcilla de los
Mica Alumino-silicatos de grupos de la
potasio, hierroy montmorilonita y la
magnesio ilita
Hornablenda Silicatos,
Augita principalmente de Altamente susceptible
Olivino hierro y magnesio

Tabla 2.1 Minerales que forman las rocas, susceptibilidad a la meteorizacion quimica y suelo derivado.

Todos los efectos anteriores suelen acentuarse con los cambios de temperatura, por lo
cual es frecuente encontrar formaciones arcillosas de importancia en zonas humedas y calidas,
mientras que son tipicas de zonas mas frias formaciones arenosas o limosas, mas gruesas. En los
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desiertos calidos, la falta de agua hace que los fendmenos de descomposicion no se desarrollen,
por lo cual la arena predomina en esas zonas; alli lo efectos de ciclos de tensiones y compresiones
sobre las rocas, producidos por elevaciones y descensos periodicos y continuados de temperatura,
son los mecanismos de ataque determinantes.

Los suelos son pues, depdsitos de los productos secundarios de la meteorizacion de la
corteza rocosa, de las rocas expuestas o suspendidas en la matriz de los suelos o de ambos.
Como el material de suelo no consolidado constituye una gran parte de la superficie de la Tierra,
tanto en los continentes como debajo de los océanos, lagos y otras areas cubiertas por agua,
pocos proyectos de ingenieria, con la probable excepcidn de la excavacion de tldneles en roca,
pueden ser realizados sin encontrar algun tipo de suelo. Como generalmente es poco practico
llevar las cimentaciones hasta la roca situada debajo del manto de suelos, el apoyo de las
cimentaciones de las estructuras en el suelo constituye uno de los aspectos mas importantes de la
ingenieria geotécnica.

[1.1.2 Formacién del suelo por meteorizacion.

De acuerdo con el método de formacion del depdsito, los suelos pueden ser clasificados
como suelos residuales o suelos transportados. Un suelo residual es aquel que se formo en su
ubicaciéon actual a través de la meteorizacion de la roca madre (o0 basal). Estos suelos estan
ampliamente repartidos en las areas tropicales, en las que los glaciares no han estado presentes,
como en zonas sudorientales y sudoccidentales de los estados unidos, la mayor parte de Australia,
India, Africa y sur de Europa. Los depositos de suelos residuales varian desde unos pocos
centimetros a 100 o mas metros de profundidad segun la edad geoldgica.

Los suelos transportados se formaron por la meteorizacion de la roca en un lugar y que
se encuentran ahora en otro. El agente de transporte puede ser

Agua (el principal agente de transporte).
Glaciares.

Viento.

Gravedad.

rPowbdpR

Los depdsitos transportados por el agua, el viento y los glaciares estan ampliamente
repartidos. A menudo, los depdsitos tienen asignados nombres indicativos del modo de transporte
gue los origino.

Los depositos
de lagos (Fig. 2.1) son
también llamados
depdsitos lacustres. Las
arcillas estratificadas
son un tipo particular de i Arcilla ;22283 Turba, hierba de pantano

depdsito formado
durante periodos Fig. 2.1 Seccion transversal de un depdésito lacustre.

M“

glaciales a partir del

derretimiento estacional del hielo, lo que aumenta temporalmente la velocidad de escurrimiento, de
tal manera que se precipitan alternadamente capas de arena con capas de limo o arcillas limosas
gue sedimentan a velocidades bajas.
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Los deltas (Fig. 2.2) son
sedimentos precipitados en las
desembocaduras de corrientes
en bahias, océanos o lagos.
Los abanicos o conos de
deyeccion son tipos similares
de depdsitos, pero  se
encuentran en areas aridas en

Capat 0 depisitos  Capaio dephsitas
_.superiares ,anteriores o frontates

________ 3

Ca;:: o depbsitas

inferiares donde fluyen arroyos
t montafiosos a amplios valles o
La} Parfil de un delta {b) Vistz en planta de un Delta hacia la llanura en la
Fig. 2.2 Formacién de un delta fluvial o lacustre. desembocadura del arroyo.

Los depdsitos lacustres, marinos y deltaicos tienden a ser relativamente finos, con tamafios
predominantes del limo y de la arcilla. La mayoria de estos depdsitos serdn sueltos y altamente
compresibles. A veces se encuentra material organico y vetas de arena, de fina a medianamente
gruesa. Algunos de estos depositos alcanzan espesores de 75 a 150 m.

Los suelos deben, pues, su origen a una tal variedad de causas que excede todo poder de
descripcion detallada. El resultado de este concurso de causas, es una inmensa diversidad de
tipos de suelos resultantes. También debe notarse que su formacién ha ocurrido a través de las
eras geoldgicas, tal como sigue ocurriendo hoy; en consecuencia, el hombre es completamente
ajeno a la génesis del suelo, solo le toca manejarlo tal como la naturaleza se lo presenta.

I1.2 Estudios geotécnicos.

Un Estudio Geotécnico es el conjunto de actividades que permiten obtener la informacion
geoldgica y geotécnica del suelo, necesaria para la realizacién de un proyecto de construccion.
Este se realiza previamente al proyecto de toda obra civil y tiene por objeto determinar la
naturaleza y propiedades del terreno, necesarios para definir el tipo y condiciones de cimentacion
mAas convenientes para cada caso particular.

Los Estudios Geotécnicos permiten, pues, llevar a cabo la preparacién de las bases
necesarias para el proyecto y ejecucion de obras, técnica y econdmicamente correctas.

Para realizar el estudio geotécnico de un sitio, es indispensable partir del conocimiento
detallado de su estratigrafia, para racionalizar la obtencién de las muestras alteradas e inalteradas,
después para la programacion de pruebas de laboratorio, definicion de criterios de analisis de
estabilidad y comportamiento y finalmente para la seleccién del procedimiento constructivo.

De acuerdo a lo anterior, el estudio geotécnico se construye con la base de una adecuada
exploracion del subsuelo.

I1.2.1 Programa de exploracion del subsuelo.

Es ineludible la necesidad de contar, tanto en la etapa de proyecto como durante la
ejecucion de la obra de que se trate, con datos firmes, seguros y abundantes respecto al suelo con
el que se esta tratando. El conjunto de estos datos debe llevar al proyectista a adquirir una
concepcidn razonablemente exacta de las propiedades fisicas del suelo que hayan de ser
consideradas en su andlisis.
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El proceso de identificar las capas o estratos de depdsitos que subyacen bajo una
estructura propuesta y sus caracteristicas fisicas se denomina exploracion del subsuelo. Su
propésito es obtener informacion que ayude al ingeniero geotécnico en:

a. Seleccionar el tipo y profundidad de la cimentacién adecuada para una estructura dada.

b. Evaluar la capacidad de carga de la cimentacion.

c. Estimar el asentamiento probable de una estructura.

d. Detectar problemas potenciales de la cimentacion (por ejemplo, suelo expansivo, suelo
colapsable, relleno sanitario, etc.).

e. Determinar la localizacion del nivel freatico.

—h

Predecir el empuije lateral de tierra es estructuras, como muros de retencion, tablestacados
y cortes arriostrados.
g. Establecer métodos de construccidn para condiciones cambiantes del subsuelo.

También puede ser necesaria cuando se contemplan adiciones o alteraciones a estructuras
existentes.

Por lo anterior, el paso preliminar esencial para el disefio y la construccién de un proyecto
de ingenieria civil es la investigacion completa y detallada del lugar seleccionado, para asi
identificar las condiciones del subsuelo del sitio propuesto para determinar si es adecuado v,
establecer su capacidad para soportar la estructura propuesta evitando esfuerzos y deformaciones
indebidos. En el caso de obras construidas con suelo, también se necesita verificar si el material de
relleno es adecuado y seleccionar el método de construccién mas apropiado. El tamafio y tipo de
proyecto afectara a los alcances de una investigacion, pero siempre existe la necesidad de llevarla
a cabo; aln la obra mas pequefia amerita algun tipo de investigacion de campo.

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 proyectos. El proceso general puede ser recursivo,
es decir, que los datos de una etapa pueden necesitar de mas elaboraciéon en otras etapas
continuando asi esta secuencia aun hasta después de la terminacion del contrato.

La exploracién del subsuelo comprende varias etapas, que de manera general son: la
recoleccion de informacidn preliminar, el reconocimiento y la investigacion del sitio.

[1.2.1.1 Recoleccion de informacién preliminar.

Esta etapa incluye la obtencién de informacién respecto al tipo de estructura por construir y
su uso general. Para la construccion de edificios deben conocerse las cargas aproximadas y el
espaciamiento de las columnas, asi como el reglamento local de construccién, etcétera. La
construccion de puentes requiere la determinacién de la longitud del claro y las cargas en pilares y
estribos.

Una idea general de la topografia y del tipo de suelo que se encontrara cerca y alrededor
del sitio propuesto se obtiene de las siguientes fuentes.

v" Mapas de levantamientos geologicos.
v" Reportes de suelos.
v"Informacion hidrolégica del lugar, que incluye los registros de flujo de corrientes, etc.
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La informacion asi obtenida es sumamente Gtil en la planeacién de una investigacion del
sitio. En algunos casos se logran ahorros considerables si se detectan de antemano problemas
gue pueden luego encontrarse en el programa de exploracion.

Asi pues, es esencialmente la reunion de una amplia gama de informacion en relacién con
el lugar, por ejemplo, mapas y dibujos, detalles del desarrollo actual o histérico, informaciones de
las autoridades locales, mapas, memorias y registros geoldgicos, detalles de las redes eléctricas y
demds servicios, restricciones, derechos de via, estado legal de las propiedades adyacentes,
fotografias aéreas, etcétera.

[1.2.1.2 Reconocimiento del lugar.

Se aconseja mucho una visita temprana del lugar por los expertos idéneos, por ejemplo,
gedlogo, topografo, ingeniero de mecénica de suelos, hidrélogo, etc. Se debe reunir la informacion
acerca de la disposicién 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 relacién con el clima y la
época del afio. Se deben mantener, hasta donde sea posible, registros fotograficos.

El ingeniero debe siempre hacer una inspeccion visual del sitio para obtener informacion
sobre:

v' Latopografia general del sitio.
v" Tipos de construcciones vecinas y existencia de grietas en muros u otros problemas.

La naturaleza de la estratificacion y propiedades fisicas de los suelos vecinos se obtienen
de reportes disponibles de la exploracion del suelo para estructuras existentes.

11.2.1.3 Investigacion del sitio.

La investigacion del subsuelo constituye una de las etapas del estudio geotécnico general
de un lote que se realiza para determinar si un sitio es apropiado para una obra de ingenieria
determinada y para poder preparar su disefio adecuado y econémico.

Por lo general, la investigacion del subsuelo se lleva a cabo después de estudiar la
informacién existente en los archivos y documentos disponibles y de realizar un reconocimiento
preliminar del terreno. También es conveniente llevar a cabo una investigacion del subsuelo
cuando se necesite determinar la seguridad de una obra de ingenieria existente o cuando ya se
haya producido una falla.

Los objetivos principales de la investigacion del subsuelo son:

a) Determinar el origen y naturaleza de los depositos (historia reciente de rellenos o
excavaciones, inundaciones y geologia local).

b) Establecer el perfil del suelo en el sitio, determinando la secuencia de los estratos en
funcién de la profundidad, su espesor, asi como la composicion y continuidad lateral de
cada estrato que compone dicho perfil.

c) Determinar, si es necesario, la ubicacion y profundidad del lecho rocoso. La calidad de la
roca basal también puede determinarse, pero esto se hace solo cuando es necesario
debido a los costos excesivos de la perforacion en roca comparados con la del suelo.
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d) Obtener informacion con respecto a las caracteristicas del nivel freatico en el sitio. Esto es,
determinar la ubicacion y variacion del nivel de agua del subsuelo o determinar que dicho
nivel no se encuentre en la zona de interés del disefio.

e) Obtener la cantidad y los tipos de muestras del suelo, alteradas y/o inalteradas, necesarias
para inspeccion, clasificacion y para determinar las propiedades ingenieriles requeridas en
el disefio, mediante ensayos de resistencia y/o deformacion, en el laboratorio.

La exploracidn del subsuelo consiste primordialmente entonces en la planeacion, desarrollo
de sondeos de prueba y recoleccidon de muestras del suelo a los intervalos deseados para
subsecuentes observaciones y pruebas de laboratorio. Dicha exploracién se hace mediante pozos
de inspeccidén y/o sondeos (perforaciones). La localizacién y el espaciamiento entre los pozos de
inspeccién o los sondeos deben escogerse de tal manera que permitan destacar las condiciones
geotécnicas de los puntos de dificultad o importancia ingenieril especiales, ademas de aportar
informacién sobre las condiciones geotécnicas del terreno como un todo. Para lograr este objetivo
a veces puede necesitarse escalonar o modificar el programa de exploracion a la luz de los
resultados de las perforaciones iniciales, o puede requerirse un muestreo continuo que permita
establecer donde deberd concentrarse la exploracion. La profundidad de exploracién minima
aproximada requerida de los sondeos debe ser predeterminada; depende del tamafio y del tipo de
la obra de ingenieria que se piensa construir, pero, como regla general, la exploracién debera
realizarse hasta la profundidad donde el incremento de esfuerzos deje de ser significativo y la
presencia de un suelo compresible no contribuya de manera considerable al asentamiento de la
obra propuesta. En caso de encontrar roca, es aconsejable penetrar al menos 3 m en mas de una
perforacién para establecer si corresponde a un verdadero lecho rocoso y que no de trata de un
gran canto aislado. La profundidad puede ser cambiada durante la operacion de barrenado
dependiendo del subsuelo encontrado.

Debe determinarse en especial la carga admisible del terreno, es decir, aquella presion
para la cual los asentamientos diferenciales de la estructura se mantienen dentro de los limites
permisibles, quedando ademas garantizada la seguridad frente al hundimiento. Es importante que
el reconocimiento abarque todas las capas que puedan tener influencia sobre los asentamientos y
la estabilidad de la obra.

Ademas de la descripcién de los estratos deben representarse graficamente los resultados
de los sondeos. El dibujo a escala de los diferentes niveles facilita la rapida apreciaciéon de la
estratificacion del terreno, la posicién de las muestras tomadas y la situacién del nivel freético.
Dicha representacion suele hacerse en forma de columna estratigrafica.

I1.2.2 Muestreo del suelo.

El paso méas importante en la investigacion detallada es la obtencion de muestras de los
suelos que componen las capas atravesadas por los sondeos o puestas de manifiesto en los pozos
de reconocimiento. Segun la forma de su extraccion las muestras se denominan alteradas o
inalteradas.

11.2.2.1 Muestras alteradas.

Las muestras alteradas son aquellas en las cuales la macroestructura y la textura del suelo
han sido seriamente distorsionadas o destruidas por completo, pero en las cuales la distribucion de
tamafio de las particulas sigue siendo representativa del suelo in situ. Las muestras alteradas en
su mayor parte se utilizan en los ensayos de identificacion y clasificacion geoldgica y geotécnica
del estrato de suelo.
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Son las muestras que se extraen normalmente mediante muestreo en las perforaciones o
sondeos y en la excavacion de pozos; y que estdn mas o menos remoldeadas o sueltas, habiendo
variado su humedad. Asi entonces, una muestra alterada podra informar sobre la composicion del
suelo, su granulometria, su sensibilidad al agua (parcialmente), pero no sobre su resistencia.

11.2.2.2 Muestras inalteradas.

Son muestras de suelo que conservan la macroestructura natural, la misma densidad y el
mismo contenido de humedad que el suelo in situ; son necesarias cuando se quieren determinar
en laboratorio las caracteristicas mecanicas y resistentes del suelo, es decir, los parametros de
consolidacion o de resistencia al corte necesarios en los analisis de asentamientos y de
estabilidad. La toma de muestras debe realizarse cuidadosamente en forma que, sobre todo, no se
modifique la densidad del suelo.

Ademas de su buena calidad, estas muestras inalteradas deben ser representativas de la
masa de suelo en el campo. Por consiguiente, en los suelos que presentan una estructura
laminada, fisurada, con pequefias incrustaciones o discontinuidades, la muestra debera ser
suficientemente grande para incluir un patron representativo de tal estructura.

Es imposible obtener muestras completamente inalteradas, pues la remocién de una
porcién de suelo del terreno produce cambios en los esfuerzos del suelo que alteran la estructura
en cierto grado. Las mejores “muestras inalteradas”, como se menciond anteriormente, son
aquellas en que la humedad y la composicién no sufren cambios y la relacion de vacios y la
estructura sufren el menor cambio posible.

La toma directa de un trozo de suelo excavado a mano cuidadosamente, es, cominmente,
la mejor muestra inalterada que se pueda obtener.

El pozo que se hace para tomar la muestra no solamente permite obtener una muestra
inalterada, sino que también es una “ventana” a través de la cual se puede observar la estructura
del suelo en el propio lugar. El examen visual de los estratos de suelo que han quedado al
descubierto por la excavacion, permite observar la disposicién, uniformidad e inclinacién de los
mismos.

Toma de muestras inalteradas profundas.

Se han inventado muchos aparatos para obtener muestras inalteradas en sondeos
profundos pero no todos los tipos han tenido éxito en todos los suelos. La calidad de inalterada de
una muestra depende de los siguientes factores:

1) Desplazamiento el suelo por el muestreador.

2) Método para introducir el muestreador en el terreno.

3) Rozamiento en la cara interior del muestreador.

4) Compresion del suelo debida a la presion de la sobrecarga de tierra.
5) Manipulacion y almacenaje de las muestras hasta ser ensayadas.

El desplazamiento del suelo por las paredes del muestreador es probablemente la causa
de alteracion méas importante. El suelo es forzado hacia los lados y hacia arriba, lo cual lo
distorsiona severamente y cambia su estructura. Esto se puede aminorar excavando alrededor de
la muestra, usando en el muestreador un borde cortante fino y largo y haciendo que el area
transversal de las paredes del muestreador sea la menor posible.
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Un borde cortante fino y afilado aminora el desplazamiento, aunque se dafia facilmente por
la grava y las vetas duras, por lo que solo se puede usar en estratos blandos continuos.

El mejor método para introducir el muestreador en el terreno es forzandolo con un
movimiento continuo y uniforme como el del equipo hidraulico de la méaquina perforadora o por
medio de un aparejo diferencial que tire contra anclajes que se hayan fijado en el terreno.

Se han desarrollado muchos tipos de equipos con objeto de reducir a un minimo las
alteraciones de las muestras; sin embargo, la importancia relativa de los factores de alteracion
difiere con el suelo, la profundidad y el agua subterranea. Por lo tanto, en la fabricacién de un
muestreador se debe tender a armonizar todos esos factores.

Finalmente, el numero de muestras de suelo, alteradas o inalteradas, que deben tomarse
depende de la uniformidad del estrato que se analiza. Un suelo perfectamente homogéneo
requiere solamente una muestra de tamario suficiente para los ensayos necesarios, pero esto no
es lo comun, pues la mayoria de los suelos distan mucho de ser uniformes. La fluctuaciéon de las
variaciones en las propiedades del suelo se puede determinar por los resultados de la
investigacion exploratoria. Se seleccionan lo puntos tipicos y los puntos extremos dentro del
estrato, usando los registros de sondeos y los graficos de resistencia a la penetracion, humedad,
limites de Atterberg y resistencia a compresion sin confinar.

[1.3 Estudio del sitio de interés.
11.3.1 Aspectos geoldgicos.

El Puente Vehicular Chimalhuacan se encuentra ubicado en el limite del Distrito Federal y
el Estado de México, perteneciente a la Delegacién Iztacalco y al Municipio de Nezahuacéyotl
respectivamente; zona perteneciente a la cuenca lacustre del Valle de México, de la que a
continuacion se describe su formacion, la de los suelos presentes y caracteristicas principales.

11.3.1.1 La Cuenca del Valle de México.

El conocimiento alcanzado sobre la estratigrafia del subsuelo del Valle de México ha sido
un importante logro de numerosos estudiosos del tema, destacando los trabajos de Bryan,
Arellano, Zeevaert, Marsal, Mazari y Mooser.

La Cuenca de México constituye un gran vaso natural azolvado. La enorme cortina natural
gue represo el vaso esta representada por los basaltos de la Sierra del Chichinautzin situada en el
Sur, misma que se extiende entre la Sierra de Zempoala en el Oeste y las bases del Popocatepetl
en el Este, apoyandose en el centro en el macizo del Tepozteco. Por otra parte, los rellenos del
vaso estan constituidos en su parte inferior por clasticos derivados de la accion de rios, arroyos,
glaciares y volcanes, y de la erosion de las dos grandes sierras laterales y la Sierra de Pachuca,
gue se eleva en la cola del vaso; y en su parte superior, por arcillas lacustres producto de la
depositacion de las cenizas de los numerosos volcanes del Sur, activos en los Gltimos 700 000
afos.

La formacién de la Cuenca.

La condicion actual del relleno de la Cuenca de México es el resultado de procesos
geoldgicos, volcanicos y tectdnicos que se iniciaron en el Terciario Medio, a mediados del
Oligoceno. Es entonces que, de acuerdo con los conocimientos actuales, puede fijarse el comienzo
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de la subduccién de la Placa de Cocos en el Pacifico, debajo de la masa continental meridional de
México. La placa al hundirse hasta una profundidad de 100 km en el Manto Superior, produjo una
primera faja volcanica
representada entre otras por las

vulcanitas en el 4rea de \ e T (fo
Temascaltepec, Taxco, Iguala y RS \f‘
o} \\ \

probablemente Oaxaca. :

Posteriormente, posiblemente \\ KI \

por un cambio en el angulo de k " GOLFO BF MEXKD
subduccién (angulo mas suave),

la disolucion de la placa produjo
los magmas que han constituido
a partir del Mioceno Medio el
gran conjunto de rocas
volcanicas que forman la FLUA VOLCANKA
moderna Faja Volcanica * TRANSMEXICANA
Transmexicana. Es en el centro
de dicha faja que se sitla la
Cuenca de México (Fig. 2.3). Fig. 2.3 Localizacion del Distrito Federal en la Faja Volcanica Transmexicana.

A continuacion, se describe la Geologia del sureste de la Cuenca de México, que es
precisamente el espacio en el que se encuentra la Cuidad de México.

A raiz de los esfuerzos tectdnicos que se ejercieron desde principios del Terciario, se
abrieron grietas por las que fluyeron lavas y se formaron grandes aparatos volcanicos. El contenido
petrografico de los materiales desplazados es muy variado, encontrandose andesitas basdlticas,
andesitas francas con anfibolas y piroxenas, dacitas y latitas. Este basamento volcanico esta
representado por la Sierra de Xochitepec, ubicada al oeste de Xochimilco y al pie del Ajusco, ya
gue se compone enteramente de depdsitos tipicos del Terciario Medio. Afloramientos de esta
especie aparecen en la parte inferior de las sierras que limitan la cuenca al este y al oeste, asi
como también en el nlcleo de la Sierra de Guadalupe. Se estima que su espesor es mayor de
1500 m, siendo visibles unos 800 m en las bases del Iztaccihuatl y del Ajusco.

Casi a finales del Mioceno se formaron las Sierras de Pachuca, de Tepotzotlan, de
Guadalupe, del Patlachique y del Tepozan, consistentes en estrato-volcanes menores y medianos
de composicion andesitica y dacitica asi como de domos esencialmente daciticos. El conjunto de
estas sierras constituye el grupo de las Sierras Menores.

Al parecer, la actividad volcanica decrecié a fines del Mioceno y fue seguida por un periodo
de erosioén intensa que regularizo el relieve abrupto del terreno, a juzgar por la superficie final que
se destaca en la Sierra de las Cruces, a una altura de 1000 m sobre el fondo del Valle.

Tanto en la region de Pachuca como en la Sierra de Guadalupe, se inicia en el Plioceno
una nueva etapa de actividad volcanica caracterizada por la emision de grandes masas de lavas
acidas, daciticas y rioliticas, localizadas hoy en las cima de las sierras, particularmente en el Cerro
del Chiquihuite, que da el nombre a esta serie.

Subsecuentemente aparecen los derrames andesiticos que crearon las elevadas Sierras al
Este y al Oeste de la Cuenca de México, la Sierra Nevada y la Sierra de las Cruces
respectivamente; cubiertas posteriormente por las lavas de la serie andesitica del Iztaccihuatl y del

28




Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

Ajusco. Estas sierras, esencialmente de lavas porfidoandesiticas, son el producto de numerosos
estrato-volcanes mayores de prodigiosa eruptividad. La formacion de Tarango, consistente en
piroclasticos depositados a los pies de estas sierras, es testigo de dicha actividad explosiva.
También pertenecen a este grupo Pliocénico, los restos visibles de volcanes compuestos de
andesitas oscuras, como los cerros del Pefidn de los Bafios, El Tigre y las prominencias al sureste
de la Sierra de Guadalupe.

Hacia el Plioceno Superior, en que predominaba un clima semiarido, lluvias torrenciales
erosionaron el relieve abrupto, depositando en los flancos poniente y oriente de la Cuenca,
extensos abanicos aluviales integrados por fragmentos andesiticos angulosos, arenas y limos,
producto de la destruccion de los complejos volcanicos del Terciario Medio y Superior. Esta es la
formacion que Bryan denomino Tarango, cuya caracteristica descollante es la ausencia de lavas;
en consecuencia se le considera posterior al vulcanismo del Plioceno. Probablemente siguieron
desarrollandose abanicos aluviales hasta el Pleistoceno Inferior.

Nuevos impulsos
tectonicos ocurridos en el
Pleistoceno, iniciaron un
ultimo ciclo de vulcanismo,
cuyas manifestaciones audn
persisten en nuestros dias.
Las facturas por las que
surgieron las lavas estan
{ . Sa.RIOFRIO ¥ orientadas de SW a NE. El
B%%gnofﬁe@m clima himedo y frio de este

periodo y la formacion de

grandes glaciares en el

Iztaccihuatl y el Popocatépetl,

causaron la destruccion de

gran parte de los depésitos de

TEPOXTECO la formacion de Tarango,

Fig. 2.3 Antiguo drenaje de la Cuenca de México. labrando profundas barrancas

y los dos valles principales que desaguaban por el sur, en el rio Amacuzac. Uno de estos valles, el

occidental, tenia sus cabeceras en Pachuca, pasaba por el lugar hoy ocupado por la Ciudad de

México y llegaba a Cuernavaca, al oeste de la Sierra del Tepozteco; el segundo, recorria el pie de

la Sierra Nevada, atravesaba Chalco y Amecameca para alcanzar la cuenca del Alto Amacuzac en

Cuautla (Fig. 2.3). Son manifestaciones de la erosion ocurrida en el Pleistoceno, los cafiones de
Contreras y San Rafael.

Contemporaneamente al desarrollo de la red fluvial antes descrita, hacia fines del Plioceno, se
iniciaron las erupciones volcanicas en el norte de la cuenca que cubrieron los valles con gruesas
capas de basalto y pdmez. Poco a poco la actividad se desplazo hacia el sur, creandose los cerros
de Chiconautla, Chimalhuacan y La Estrella. Asi mismo, un cambio en el régimen tecténico formé
fracturas dirigidas esencialmente W — E en la zona de La Malinche al Norte de Toluca y en el
espacio intermedio de la Cuenca de México. Este tectonismo dio origen primero a andesitas,
enseguida a andesitas basdlticas y finalmente abrié paso a potentes efusiones lavicas, grandes
masas de basaltos que construyeron la Sierra del Chichinautzin, de unos 2 000 m de espesor y un
volumen aproximado de 1 000 km?® de lava. Esta sierra caracterizada en la superficie por mas de
120 cono cineriticos, cerrd el drenaje hacia el sur transformando el Valle de México en una cuenca
cerrada.
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En la siguiente figura se muestra la formacion de la Cuenca del Valle de México a través de
los tiempos geoldgicos en se originaron, los aparatos volcanicos que la delimitan.

$% DE PACHUGA

SO LAS PITALLAS

MIOCENO INFERIOR

SIERRA DE TEZONTLALPAN

.
MIOCENO SUPERIOR AR

S0 DE TEPOTZOTLAN

PLIOCENO
89 GUADALUPE . ; o

PLIOCENO SUPERIOR

CUATERNARIO SUPERIOR

S0.LAS CRUCES ) = SORIO FRIO Y
BASE

CCIHUATL

NEVADO DE DCATEPETL

TOLUCA
S% CHICHINAUTZIN

Fig. 2.4 Desarrollo volcanico de la Cuenca del Valle de México.

Relleno cuaternario de la Cuenca de México.

A consecuencia de esta obstruccion, los depdsitos fluviales se acumularon en las
barrancas y regularizaron rapidamente la topografia abrupta que se habia generado por erosiéon. A
estos depdsitos se les denomina serie clastica fluvial y aluvial del Pleistoceno; su rasgo saliente es
la gran cantidad de elementos redondeados, incluidos en una matriz arenosa.

Se puede generalizar, entonces, que los suelos de la planicie lacustre del Valle de México
se originaron durante el Pleistoceno medio y superior y por supuesto en el Holoceno, formandose
una compleja secuencia de estratos blandos arcillosos, intercalados con capas y lentes duros. Los
primeros son consecuencia de la depositacién de particulas finas en lagos y los segundos de la

acumulacién de cenizas volcanicas o aluviones, asi como la influencia de secado de suelos
blandos expuestos al calor solar.

Las erupciones de la Sierra de Chichinautzin se produjeron de acuerdo a mediciones
paleomagnéticas en los ultimos 700 000 afios. Una vez cerrado el espacio entre el Popocatepetl y
la Sierra de Zempoala en el Sur y las cabeceras del sistema hidrografico por Pachuca en el Norte,
este se fue azolvando rapidamente. Se puede imaginar que cada rio que descendia de las sierras
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fue formando hacia las partes profundas de la
Cuenca un abanico de deyeccion de clasticos que
guardaba semejanza con una delta fluvial. Asi es
posible suponer en el subsuelo del espacio de la
futura Ciudad de México potentes abanicos de
gravas y arenas formados por el Rio Hondo, el Rio
Mixcoac, el Rio Contreras y el Rio fosil del Ajusco
(por estar sepultado por lavas). En otras partes de
la Cuenca, el Rio de las Avenidas de Pachuca, el
Rio de Cuautitlan, el Rio de Teotihuacan y el Rio
de la Compafiia, para no mencionar mas que los

—~ mayores, fueron formando también deltas

importantes (Fig. 2.5).

Fig. 2.5 Abanicos de clasticos en las margenes del

relleno.

Las partes centrales de la Cuenca (Fig. 2.6) alejadas de los bordes, eventualmente fueron
llenandose con depdsitos limo-arenosos, los cuales se interestratificaron con suelos y capas de
cenizas y pomez provenientes de las erupciones volcanicas originadas principalmente en el Sur. A
medida que se llenaba mas y mas la Cuenca fueron apareciendo lagos, principalmente en las
partes centrales bajas y en el Sur (Fig. 2.7).
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Fig. 2.6 Seccion Oeste — Este, através de la Ciudad de México.
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Fig. 2.7 Seccidon Norte — Sur en el Oeste de la Ciudad de México.
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Finalmente, en las épocas glaciales de los ultimos 100 000 afios, y debido a las lluvias
abundantes pudieron formarse cuerpos de agua importantes, que a menudo se unian en un solo
gran lago.

En relacién a los lagos pleistocénicos y recientes (Fig. 2.8) puede establecerse una division
en dos:

a) Lagos formados en las Hﬁl
partes  bajas, que - :
constituyeron vasos de Coplepid
evaporacion y por ello "
fueron salobres, se :
trata de los lagos de
Xaltocan y Texcoco. "

b) Lagos que se formaron = 3
al pie de la Sierra del ¥
Chichinautzin, que
fueron nutridos
continuamente por
manantiales prolificos y
gue por ello fueron de -
agua dulce, hablamos Afaporzaleo Lago de
de los lagos de Tlacopen
Xochimilco y Chalco.

& aliog

lexcoco

El antiguo Lago de
Tenochtitlan, asi como también
el de Zumpango, representa un Mixcoac.e

= =
Chapuliepee Chimal hsiange,
: T

Coaleper

caso intermedio, habiendo sido o hT
.. . QRonLAacan
casi siempre dulce debido a los AL
. LR FLEN T il
manantiales de Chapultepec y . '_
||.|||~.|-.|

Tlalpan y a las importantes
aportaciones de arroyos de las
Lomas. Sin embargo, su limite
oriental con el Lago de Texcoco
fue siempre dinamico,
avanzando y retrocediendo las aguas salobres del Ultimo de acuerdo con el régimen de lluvias.

- | Chaleo
s himildo )

& 'f‘hlltquh "\

Fig. 2.8 Conjunto de Lagos de la Cuenca de México.

Aspectos Principales de la formacion de los suelos de la Cuenca del Valle de México.
Marco geoldgico.

El conjunto de rellenos contiene ademas capas de cenizas y estratos de pomez producto
de las erupciones volcanicas menores y mayores durante el dltimo medio millén de afios o sea en
el Pleistoceno Superior, que es aproximadamente el lapso transcurrido a partir del inicio del cierre
de la cuenca. También se reconocen en el citado relleno numerosos suelos, producto de la
meteorizacion de los depdsitos volcanicos, fluviales, aluviales y glaciales; estos suelos, hoy
transformados en paleosuelos o tobas, llevan el sello del clima en el que fueron formados, siendo a
veces amarillos, producto de ambientes frios, y otras veces cafés y hasta rojizos, producto de
ambientes moderados a subtropicales.
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Marco Paleoclimatico.

El clima uniformemente cdlido y a menudo desértico del Plioceno, en las latitudes de la
Meseta Central Mexicana, cedi6 a climas cambiantes y extremosos del Pleistoceno. Las causas de
esta mutacioén, que afecto a la Tierra hace 2 millones de afios, aun se desconocen.

Principié el cambio con ligeras oscilaciones de periodos calurosos a frios, los que se fueron
acentuando hasta hace 1 millén de afios (Fig. 2.9), cuando se inicié una primera gran glaciacion
(Nebraska) con una duracion aproximada de 100 000 afios. Siguié un lapso de clima caluroso, el
cual cedi6 renovadamente a un segundo periodo de glaciacién prolongada (Kansas). Entonces se
produjo un lapso extenso de clima caliente de unos 200 000 afios. Este intervalo se denomina en
Norteamérica el Yarmouth_o el Gran Interglacial; imperé hace 400 000 a 600 000 afios en todo el
orbe.

TP Sies e pariodo Siguié un tercer periodo glacial (llinois), para

hoy el cual se han podido determinar dos avances
3

300-100x10°

3a

Tllinois 2 avances

10 4o Holoceno - Reciente separados por un periodo de clima moderado. Esta
tercera glaciaciéon termin6 al desarrollarse de nuevo

80-10x10° |4a GEFiaCiéﬂi un clima relativamente célido a lo largo de 80 000 a
isconsin 3avances | 159 000 afios; se le conoce como el Tercer

3 Intergladial: Interglacial 6 Sangamon en Norteamérica. De nuevo
100-80x10 13er  sangamon se fue enfriando el clima, imponiéndose la cuarta
Glaciacion: glaciacion (Wisconsin), caracterizada por tres

oscilaciones y dos estadiales de clima moderado;
termind hace 10 000 afios aproximadamente. Es

3 Interglacial: ., , .
600-400x10 |20 Yarmouth entonces que principio el Holoceno ¢ Reciente,
- periodo climatico moderado, tendiendo a caliente, o
? Glaciacion: sea el actual
2a Kansas )
) Interalacial De lo anterior se deriva que la Cuenca de
: ler  Interglada México, desde su cierre en el Sur por los basaltos
3 Glaciacion: de la Sierra del Chichinautzin, ha pasado por dos
~ 900x10  |1a Nebraska periodos de glaciacion, el llinois y el Wisconsin y

- - - - dos interglaciales, el Yarmouth y el Sangamon.
Fig. 2.9 Periodos Glaciales e Interglaciales.

Varias investigaciones han permitido comprobar en el espacio de las Lomas, depdsitos
formados por glaciares pertenecientes al llinois. Debajo de las arenas azules de Santa Fe,
especialmente en la mina de Totolapa, se descubrieron restos de depdsitos morrenicos, ademas
de superficies pulidas en roca atribuibles a la accién glacial, en pequefios domos formados en el
Pleistoceno Medio. Estos indicios de glaciaciéon son anteriores a 170 000 afios (llinois Inferior). Aln
mas, arriba de las mismas arenas azules hay otras morrenas mas jévenes que se asignan al
avance del llinois Superior.

Las profundas barrancas de la Magdalena, de Santa Rosa y de la Cafada, caracterizadas
por su secciéon clasica en U, se han podido identificar como productos de erosion glacial.
Representan estas tres barrancas avances del llinois Tardio, pues sus depdsitos morrénicos y los
pulimentos y estrias en sus paredes aparecen cubiertos localmente por suelos rojizos arcillosos,
atribuidos al Tercer Interglacial o sea el Sangamon.
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Hay que sefialar que todas las manifestaciones glaciales descritas sobreyacen a
secuencias de suelos rojos del tipo Interglacial o sea el Yarmouth. Este horizonte indicador
paleoclimatico define los fendmenos de origen glacial como pertenecientes a la Tercera Glaciacion.

Uno de los productos tipicos acompafiado de la existencia de glaciares son los suelos
edlicos. Las llamadas brisas del valle y montafia que se desarrollan hoy en dia en la cuenca, deben
haberse acentuado extraordinariamente durante los climas glaciales, transformandose en
vendavales. Es casi seguro que estos fuertes vientos acarreaban importantes volimenes de
particulas de polvo volcanico alterado al Valle. Al precipitarse este polvo llamado loess en el Lago,
se hidrataba facilmente creando las conocidas arcillas lacustres del valle; con este mecanismo se
interpreta hoy que las arcillas son producto principal de la alteracién fisico-quimica de loess glacial.

Asi pues, dependiendo de las condiciones climéticas, himedas o secas, glaciales o
interglaciales, los lagos iban creciendo o reduciéndose. Asi, los depdsitos lacustres en el centro de
la Cuenca, por el area al NW de Chimalhuacan, alcanzan un espesor de 70 a 80 m. Tal espesor va
disminuyendo al E y al W, acusando debajo del Zdcalo unos 60 m y desapareciendo al pie de las
Lomas de Chapultepec. Intercalados en la formacion de arcillas lacustres aparece entre 30 y 40 m
una capa dura debajo de gran parte de la Ciudad de México, la cual desaparece hacia el centro del
Lago de Texcoco. Esta capa es testigo de una época seca en la que se redujeron
considerablemente los lagos centrales.

Marco Vulcanologico.

Todo material contenido en los depdsitos de la cuenca del Valle de México es directa o
indirectamente de origen volcanico.

De origen volcéanico directo son, por ejemplo, las lavas de los domos pliocénicos del Cerro
de Chapultepec y del Cerro del Tepeyac. Lo son también las lavas, brechas, tezontles y cenizas
del Pefidn del Marqués, asi como las de la Sierra de Santa Catarina, con su hilera de conos
escoreaceos juveniles rodeados de lavas y las coladas recientes del Pedregal de San Angel
originadas en el Xitle. Los productos de estos derrames volcanicos menores no compiten en
variedad y volumen con los de un volcan grande, como lo es el Cerro de San Miguel, que se eleva
al SW de la Ciudad de México. Este complejo volcan con calderas multiples, estuvo activo desde
finales del Plioceno hasta hard algo mas de 100 000 afios, habiendo producido en un lapso de dos
a tres millones de afios erupciones pumiticas de gran volumen y energia, varios kildmetros cubicos
de lavas, ademas de extensos lahares calientes y frios, avalanchas ardientes y otros numerosos
tipos de piroclasticos, que han contribuido a los extensos abanicos volcanicos que se conocen
como Zona de Lomas.

Entre sus erupciones mas espectaculares, ocurridas en el Pleistoceno Superior, destacan
las conocidas arenas azules que irrumpieron al formarse la caldera del Cerro de San Miguel, hara
170 000 afios, es decir, a mediados de la Tercera Glaciacion. Al precipitarse los flujos piroclasticos
sobre las superficies glaciales en las cumbres del volcan, el vapor producido gener6 lahares
calientes que descendieron con velocidades extraordinarias, avanzando hasta distancias de 20 km
del crater, para terminar en las barrancas de Tarango, Tacubaya y San Angel.

Asi como se produjeron flujos piroclasticos y lahares calientes hubo también ocasiones en
las que en el curso de la actividad volcanica resultaron lahares frios (corrientes de lodo)
arrastrando extraordinarios blogues de roca en una matriz areno-lodosa. Efectivamente,
superpuesto a los depdésitos de morrenas en Tacubaya y Tarango, se reconoce un potente lahar
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ciclépeo que debe haber descendido de la regién de Cuajimalpa a finales del avance glaciar de
llinios Inferior, antes de la erupcion de las arenas azules.

En el renglon de depdsitos volcanicos indirectos se deben mencionar las acumulaciones de
polvo edlico. Las regiones volcanicas de por si abundan en detritos finos derivados de cenizas
volcanicas. El viento levanta este polvo y lo transporta a veces a grandes distancias; si el viento lo
deposita en laderas durante periodos de clima frio, se transforma en suelos inmaduros que con el
transcurso del tiempo se convierten en tobas amarillas que tanto abundan en las Lomas. Sin
embargo, si se depositan en un lago, como en el antiguo Vaso de Texcoco, sus particulas se
hidratan transformandose en arcillas. Por otra parte, si se asientan durante un interglacial, o sea
cuando impera un clima relativamente caliente, se producen suelos con coloides debido a la
actividad fitolégica mas intensa; estos suelos con el tiempo se transforman en tobas rojizas
arcillosas. Los suelos rojos, ricos en coloides, son caracteristicos del Sangamon; abundan por
Cuajimalpa.

Relacionados con los periodos glaciales, especialmente a finales de ellos, estan los
deshielos, por los cuales crecieron arroyos y rios caudalosos. Los deshielos generaron potentes
depdsitos fluviales que se reconocen hoy numerosos puntos de las Lomas, asi como al pie de ellas
en la transicion a la planicie central, formando abanicos aluvio-fluviales (“Deltas”).

11.3.2 Estratigrafia y zonificacion de la zona urbana.

Mediante exploraciones, efectuadas en su mayoria con objeto de estudiar cimentaciones
de estructuras dentro de la Ciudad de México, se ha logrado una informacion bastante precisa de
las caracteristicas estratigraficas y mecanicas que presenta el subsuelo en el area urbana. Con
estos datos, se le ha zonificado atendiendo principalmente a las propiedades de los materiales que
se encontraron en sondeos perforados a una profundidad de 50 m o menor; en varios puntos, la
exploracion ha llegado hasta 100 m.

A continuacién se presenta la zonificacion del area urbana basada en las propiedades de
compresibilidad y resistencia de los depdsitos caracteristicos de la cuenca: lacustres, aluviales y
volcanicos. Las mencionadas zonas geotécnicas son:

A. Zonal 6 Zona de Lomas.
B. Zona Il 6 Zona de Transicion.
C. Zonalll 6 Zona de Lago.

En la Fig. 2.10 se muestra dicha zonificacion.

Como se ha visto, parte de la Ciudad esta asentada en las faldas de la Sierra de las
Cruces, formadas por terrenos compactos, arenolimosos con alto contenido de gravas unas veces,
y otras, por tobas pumiticas bien cementadas; al sur, la urbe invade el derrame basaltico de El
Pedregal. Esta zona por su altitud relativa se denomina Zona de Lomas.

Esta zona, presenta generalmente condiciones favorables para cimentar estructuras; la
capacidad de carga del terreno es elevada y no existen capas de arcilla compresibles que puedan
ser causa de asentamientos diferenciales de gran magnitud. Sin embargo, debido a la explotacién
de minas de arena y grava, muchos predios estan cruzados por galerias, a diferentes
profundidades, las cuales suelen tener un desarrollo caprichoso.
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Entre las serranias del poniente y el fondo del Lago de Texcoco, se presenta la Zona de
Transicién, en donde las condiciones estratigraficas del subsuelo varian en forma extraordinaria
de un punto a otro del area urbanizada. En general, se tienen superficialmente los depdsitos
arcillosos o limosos organicos de la formacién de Becerra, cubriendo a estratos de arcilla volcanica
muy compresibles y de espesores variables, intercalados con capas de arena limosa compacta o
arena limpia, las cuales descansan sobre potentes mantos en los que el material predominante es
la grava y la arena.

Las fronteras interiores de la zona de transicién se han fijjado tomando como base la
formacion tipica de la parte centro y oriente de la ciudad construida sobre el fondo del Lago de
Texcoco, que para distinguirla de las anteriores, se llamard Zona de Lago.

A continuacion, se describen de forma més detallada cada zona y las caracteristicas de los
depdsitos propios de las mismas.

[1.3.2.1 Zona de Lago.

Esta zona se caracteriza por los grandes espesores de arcilla blandas de alta
compresibilidad, que subyacen a una costra endurecida superficial de espesor variable en cada
sitio, dependiendo de la localizacién e historia de cargas. Por ello la zona de lago se ha dividido en
tres subzonas atendiendo la importancia relativa de dos factores independientes: a) el espesor y
propiedades de la costra superficial; y b) la consolidacion inducida en cada sitio. Estas subzonas
son:

1) Lago Virgen.

Corresponde al sector oriente del lago, cuyos suelos practicamente han mantenido sus
propiedades mecanicas desde su formacion; sin embargo, el reciente desarrollo de esta zona de la
ciudad, esta incrementando las sobrecargas en la superficie y el bombeo profundo.

2) Lago Centro l.

Esta asociada al sector no colonial de la ciudad, que se desarrollo a partir de principios del
siglo XX y ha estado sujeto a las sobrecargas generadas por construcciones pequefas y
medianas; las propiedades mecéanicas del subsuelo en esta subzona representan una condicién
intermedia entre el Lago Virgen y el Lago Centro Il

3) Lago Centro Il.

Esta subzona corresponde a la antigua traza de la ciudad, donde la historia de cargas
aplicadas en la superficie ha sido muy variable; esta situacion ha provocado que en esta subzona
se encuentren las siguientes condiciones extremas: a) arcilla fuertemente consolidadas por efecto
de rellenos y grandes sobrecargas de construcciones aztecas y coloniales, b) arcillas blandas,
asociadas a lugares que han alojado plazas y jardines durante largos periodos de tiempo, y c)
arcillas muy blandas en los cruces de antiguos canales. Asimismo, el intenso bombeo para surtir de
agua a la ciudad se refleja en el aumento general de la resistencia de los estratos de arcilla por
efecto de la consolidacién inducida.

Depésitos de Lago.

Proceso de formacion de los suelos.
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Los suelos blandos arcillosos son la consecuencia del proceso de depdsito y de alteracion
fisicoquimica de los materiales edlicos, aluviales y de las cenizas volcanicas en el ambiente
lacustre, donde existian abundantes colonias de microorganismos y vegetacion acudtica; el
proceso sufrio largas interrupciones durante los periodos de intensa sequia, en los que el nivel del
lago bajé y se formaron costras endurecidas por deshidratacion o por secado solar. Otras breves
interrupciones fueron provocadas por violentas etapas de actividad volcanica, que cubrieron toda la
cuenca con mantos de arenas basalticas o pumiticas; eventualmente, en los periodos de sequia
ocurria también una erupcidn volcanica, formandose costras duras cubiertas por arenas volcanicas.

El proceso descrito formé una secuencia ordenada de estratos de arcilla blanda separados
por lentes duros de limos y arcillas arenosas, por las costras secas y por arenas basdlticas o
pumiticas producto de las emisiones volcanicas. Los espesores de las costras duras por
deshidratacién solar tienen cambios graduales debido a las condiciones topogréaficas del fondo del
lago; alcanzan su mayor espesor hacia las orillas del vaso y pierden importancia y adn llegan a
desaparecer al centro del mismo. Esto Ultimo se observa en el vaso del antiguo Lago de Texcoco,
mostrando que esta regién tuvo escasos y breves periodos de sequia.

Evolucién de las propiedades mecénicas.

Consolidacion natural. El proceso de formacion de los suelos implicd que se consolidaran
bajo su propio peso, excepto en las costras duras, que se preconsolidaron fuertemente por
deshidratacion o secado solar y que en su parte inferior formaron una zona ligeramente
preconsolidada. Considerando que la masa de suelo predominante era muy blanda y normalmente
consolidada, la variacion de su resistencia al corte con la profundidad debié ser lineal y
seguramente muy similar en cualquier punto del lago. Es factible que en el Lago de Texcoco, que
practicamente no sufrié etapas de sequia, y donde el contenido salino de sus aguas era mas alto,
las arcillas fueron algo mas blandas y compresibles que en resto de la cuenca.

Consolidacién inducida. El desarrollo urbano en la zona lacustre de la Cuenca de México
ha ocasionado un complejo proceso de consolidacion, en el que se distinguen los siguientes
factores de influencia:

= La colocacion de rellenos desde la época precortesiana, necesarios para la construccion
de viviendas y pirdmides, asi como para el desarrollo de zonas agricolas.

= La apertura de tajos y tlneles para el drenaje de aguas pluviales y negras, que provoco el
abatimiento del nivel freatico, lo que a su vez incremento el espesor de la costra superficial
y consolido la parte superior de la masa de arcilla.

» La extraccidon de agua del subsuelo, que ha venido consolidando progresivamente a las
arcillas, desde los estratos méas profundos hasta los superficiales.

» La construccion de estructuras que ha propiciado el crecimiento urbano.

Resistencia al corte. Las etapas del proceso de consolidacion implican la evolucion de la
resistencia al corte de los suelos.

Caracteristicas estratigraficas.

Costra superficial (CS). Este estrato estd conformado por tres subestratos, que constituyen una
secuencia de materiales naturales cubiertos con un relleno artificial heterogéneo, a saber:

Relleno artificial (RA). Se trata de restos de construccion y relleno arqueolégico, cuyo espesor varia
entrely7m.
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Suelo blando (SB). Se le puede describir como una serie de depdsitos aluviales blandos con lentes
de material edlico intercalados.

Costra seca (SS). Se formd como consecuencia de un abatimiento del nivel del lago, quedando
expuestas algunas zonas del fondo a los rayos solares (Altitermal).

Serie arcillosa lacustre superior. El perfil estratigrafico de los suelos del lago, entre la superficie y
la lamada Capa Dura, es muy uniforme; se pueden identificar cuatro estratos principales, acordes
con su origen geoldgico y con los efectos de la consolidacién inducida por sobrecargas
superficiales y bombeo profundo; estos estratos tienen intercalados lentes duros que se pueden
considerar como estratos secundarios. A esta parte se le identificara como serie arcillosa lacustre
superior y tiene un espesor que varia entre 25 y 50 m aproximadamente. La estratigrafia anterior
se resume a continuacion.

Costra superficial
Arcillas preconsolidadas superficiales
Estratos principales Arcillas normalmente consolidadas
Estratigrafia entre la superficie y Arcillas preconsolidadas profundas
la capa dura
Capas de secado solar
Estratos secundarios Lentes de arena volcénica
Lentes de vidrio volcénico

A continuacion se describen brevemente las caracteristicas de los estratos que integran
esta serie arcillosa:

Arcilla preconsolidada superficial (PCS). En este estrato superficial, las sobrecargas y rellenos
provocaron un proceso de consolidacion que transformé a los suelos normalmente consolidados,
localizados por debajo de la Costra Superficial CS, en arcillas preconsolidadas.

Arcilla normalmente consolidada (NC). Se localiza por debajo de la profundidad hasta la que
afectan las sobrecargas superficiales y por arriba de los suelos preconsolidados por el bombeo
profundo, abajo mencionados. Es importante aclarar que estos suelos se han identificado como
normalmente consolidados para las sobrecargas actuales, por que aln estas arcillas han sufrido un
proceso de consolidacion a partir de su condicion inicial.

Arcilla preconsolidada profunda (PCP). El bombeo para abastecer a la Ciudad de agua potable ha
generado un fenébmeno de consolidacién, mas significativo en las arcillas profundas que en las
superficiales.

Lentes duros (LD). Los estratos de arcillas estan interrumpidos por lentes duros que pueden ser
costras de secado solar, arena ¢ vidrio (pd6mez) volcanico; estos lentes se utilizan como
marcadores de la estratigrafia.

Capa dura. La capa dura es un depdsito heterogéneo en el que predomina material limo arenoso
con lentes de arcilla y ocasionales gravas, tiene una cementacion muy variable; su espesor es
variable desde casi imperceptible en la zona central del lago que no lleg6 a secarse, hasta alcanzar
unos 5 m en lo que fueron las orillas del lago. Desde el punto de vista geoldgico, este estrato se
desarrollo en el periodo interglacial Sangamon, que se caracterizd por ser un periodo de sequia y
calor.

En algunas zonas, esta capa tiene lentes intercalados de arcillas, que corresponden a un
tiempo humedo entre ambas fases.
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De lo anterior se desprende que su resistencia es variable, asi como su espesor, los cuales
aumentan gradualmente del oriente al poniente.

Serie arcillosa lacustre inferior. Es una secuencia de estratos de arcilla separados por lentes
duros, en un arreglo semejante al de la serie arcillosa superior; el espesor de este estrato es de
unos 15 m al centro del lago y practicamente desaparece en las orillas. La informacién de este
estrato es muy reducida, como para intentar una descripcion mas completa.

Depésitos profundos. Es una serie de arenas y gravas aluviales limosas, cementadas con arcillas
duras y carbonatos de calcio; la parte superior de estos depodsitos, de 1 a 5 m, estd mas
endurecida, abajo de la cual se encuentran estratos menos cementados y hasta arcillas
preconsolidadas.
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Fig. 2.11 Estratigrafia de la planicie lacustre (Zona de Lago), Ciudad de México.
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[1.3.2.2 Zona de Transicion.
Interestratificada del poniente.

En la franja comprendida entre las zonas del Lago y las Lomas; depositados en esta zona
se alternan estratos arcillosos en un ambiente lacustre con suelos gruesos de origen aluvial,
dependiendo sus espesores de las transgresiones y regresiones que experimentaba el antiguo
lago.

La frontera entre las zonas de Transicidon y la del Lago se definié6 donde desaparece la
serie arcillosa inferior, que corresponde aproximadamente con la curva de nivel donde la Capa
Dura esta a 20 m de profundidad respecto al nivel medio de la planicie. Conviene dividir esta
transicién en subzonas, en funcion de la cercania a las lomas y sobre todo del espesor de suelos
relativamente blandos; se identifican asi las transiciones alta y baja, que se describen a
continuacion.

lacustre superior

I e e e !
Z I_, yard 7 7 _,—_,@)///’ // Serie orcillosa

Suelos del Holoceno
} Suelos intercalodos ol bajar el logo

1

2

3

4 Capa dura {3er. Interglacial - Sangamon)
-5 Gravas y orenas del lllincis Superior
6 Erupcion de grenas azules

7 Gravas y arenas de finoles del Lllinois Inferior
8 Morrenas del Lilinois Inferior

9 Material morrénico redepositado

10 Flujos pirocldsticos Guquita

Fig. 2.12 Estratigrafia de la Zona de Transicion.

Transicion alta.

Es la subzona de transicion méas préxima a las Lomas, presenta irregularidades
estratigraficas producto de los depdsitos aluviales cruzados; la frecuencia y disposicion de estos
depdsitos depende de la cercania a las antiguas barrancas. Bajo estos materiales se encuentran
estratos arcillosos que sobreyacen a los depdsitos propios de las Lomas.
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Transicion baja.

Corresponde a la transicion vecina a la zona del Lago; aqui se encuentra la serie arcillosa
superior con intercalaciones de estratos limo-arenosos de origen aluvial, que se depositaron
durante las regresiones del antiguo lago. Este proceso dio origen a una estratigrafia compleja,
donde los espesores y propiedades de los materiales pueden tener variaciones importantes en
cortas distancias, dependiendo de la ubicacién del sitio en estudio respecto a las corrientes de
antiguos rios y barrancas.

Por lo anterior, puede decirse que las caracteristicas estratigraficas de la parte superior de
la transicién baja son similares a la subzona de Lago Centro | o Centro Il, teniendo en cuenta que:
a) la costra superficial esta formada esencialmente por depdsitos aluviales de capacidad de carga
no uniforme, b) los materiales compresibles se extienden unicamente a profundidades maximas del
orden de 20 m, c) existe interestratificacion de arcillas y suelos limo-arenosos, y d) se presentan
mantos colgados.

Abrupta cercana a los cerros.

Es la transicidn entre las zonas de Lago y cerros aislados como el del Pefién de los Bafios,
en la que arcillas lacustres estan intercaladas con numerosos lentes de materiales erosionados de
los cerros y hasta lentes delgados de travertino silicificado.

Depositos de Transicion.
Caracteristicas generales.

Los depdsitos de transicion forman una franja que dividen los suelos lacustres de las
sierras que rodean al valle y de los aparatos volcanicos que sobresalen en la zona de lago. Estos
materiales, de origen aluvial, se clasifican de acuerdo al volumen de clasticos que fueron
arrastrados por las corrientes hacia el algo y la frecuencia de los depdésitos; asi se generaron dos
tipos de transiciones: interestratificada y abrupta.

Condicion interestratificada del poniente.

Esta condicion se presenta en los suelos que se originaron al pie de barrancas, donde se
acumularon los acarreos fluviales que descendieron de las lomas a la planicie; estos depdésitos
tienen semejanza con deltas, solamente que se extendieron hasta la arcilla del antiguo Lago de
Texcoco, formandose intercalaciones de arcillas lacustres con arenas y gravas de rio (Figs. 2.13 y
2.14). en el proceso de formacion de
los suelos, el ancho de la franja de
estos depdsitos transicionales
interestratificados varié segun el clima
prevaleciente en cada  época
geoldgica; asi, cuando los glaciares
en las barrancas de las Lomas se
derritieron, a finales de la Tercera
Glaciacién, los depoésitos fluviales
correspondientes (formados al pie de r==23 Suslos negros limo-arcillosos de prodera
los abanicos volcanicos) resultaron del Holoceno ( mdx. 5m) ; arenas, gravas, boleos del

, ~ : Pleist. sup.
mucho mas potentes y extensos que E =] Formacién Tarango

los originados a finales de la Cuarta  Fig. 2.13 Esquema geoldgico de la transicién lomas-planicie de un
“delta” aluvial.
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Glaciacién, con mucho menor espesor de las cubiertas de hielo en la sierra.

Consecuentemente, y generalizando, puede hablarse de una zona de transicion
interestratificada cambiante y ancha al pie de las Lomas; ésta area contiene en sus partes mas
profundas, debajo de llamada Capa Dura, depdésitos caodticos glaciales, laharicos y fluvioglaciales
caracterizados por enormes bloques depositados en la boca de las barrancas de San Angel, del
Muerto, Mixcoac, Tacubaya, Tarango y Rio Hondo (Fig. 2.15). Por otra parte, los depdsitos
aluviales pueden ser recientes, y entonces sobreyacen a los depdésitos lacustres, como lo muestra
la figura 2.14; tal es el caso de la
cubierta de  suelos  negros,
organicos, arenosos y limoarcillosos ‘L ~ 3 km )
de Holoceno, que se extienden
desde el pie de Las Lomas sobre 2
0 3 kildmetros al Oriente formando
las riberas del lago historico de los
Toltecas y Mexicas. Otra zona de -

tranS|c_|on interestratificada  ancha Fig. 2.14 Esquema geoldgico de latransicion lomas-planicie fuera
se extiende del Valle de Cuautepec de un “delta” aluvial.
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Fig. 2.15 Transicion interestratificada ancha.

Condicion abrupta cercana a los cerros.

Esta condicion se identifica en el contacto entre los rellenos de la cuenca y los cerros que
sobresalen de dicho relleno, a manera de islotes; en este caso, los depdsitos fluviales al pie de los
cerros son practicamente nulos, lo cual origina que las arcillas lacustres estén en contacto con la
roca. Esta transicidon abrupta se presenta en el Pefién de los Bafos, el Pefién del Marqués, el
Cerro de la Estrella y el Cerro del Tepeyac, la estratigrafia tipica de estas zonas esta integrada por
la serie arcillosa lacustre, interrumpida por numerosos lentes duros de los materiales erosionados
de los cerros vecinos.

En estas zonas de transicidon abrupta, donde la consolidacion de los suelos esta muy
avanzada, se desarrollan fisuras superficiales que profundizan hasta mas de 20 m; el mecanismo
de fisuracion se esquematiza en la fig. , en ella se sefiala el area de fisuracioén A y otra B a 60 m,
en la cual todavia no se han desarrollado las fisuras.
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11.3.2.3 Zona de Lomas

En la formacion de Las Lomas se observan los siguientes elementos litoldgicos, producto
de erupciones de los grandes volcanes andesiticos estratificados de la Sierra de las Cruces:

1) Horizontes de cenizas volcanicas.
2) Capas de erupciones pumiticas.
3) Lahares.

4) Avalanchas ardientes.

5) Depositos glaciales.

6) Depositos fluvioglaciales.

7) Depositos fluviales.

8) Suelos.

Eventualmente se encuentran rellenos no compactados, utilizados para nivelar terrenos
cercanos a las barrancas y tapar accesos y galerias de minas antiguas.

Todos estos materiales presentan condiciones irregulares de compacidad y cementacion,
gue determinan la estabilidad de las excavaciones en esta zona; por ello, exceptuando a los cortes
en lahares compactos, en los demas depdsitos pueden desarrollarse mecanismos de falla.

Tobas y lahares fracturados. Estos materiales pueden presentar fracturas en direcciones
concurrentes que generen bloques potencialmente inestables; estos bloques pueden activarse bajo
la accion de un sismo o por efecto de la alteracion de las superficies de fracturamiento, al estar
sometidos a un humedecimiento producto de la infiltracion de escurrimientos no controlados. En
algunos casos, las fallas locales en la superficie del corte podrian generar taludes invertidos de
estabilidad precaria.

Un aspecto significativo de las tobas, es que algunas de ellas son muy resistentes al
intemperismo y que incluso endurecen al exponerse al ambiente, mientras que otras son facilmente
degradables y erosionables.

Depositos de arenas pumiticas y lahares de arenas azules. Estos suelos estan en estado
semicompacto y se mantienen en taludes verticales debido principalmente a la cohesion aparente
generada por la tencidn superficial asociada a su bajo contenido de agua; por tanto, el
humedecimiento o secado de estos materiales puede provocar la falla de los cortes.

Lahares poco compactos y depositos glaciales y fluviogleciales. Estos depdsitos presentan
una compacidad y cementacion muy erratica, por lo que la erosién progresiva de origen edlico y
fluvial tiende a generar depdsitos de talud crecientes, que solo detienen su avance cuando
alcanzan el angulo de reposo del suelo granular en estado seco.

Basaltos. Son los pedregales generados por el Xitle, formados por coladas lavicas que
presentan discontinuidades como fracturas y cavernas, eventualmente rellenas de escoria. La
estabilidad de excavaciones en estos basaltos debe analizarse en funcién de los planos principales
de fracturamiento y no de la resistencia intrinseca de la roca; en el caso de cavernas grandes debe
estudiarse la estabilidad de los techos. En la exploracion geotécnica de esta zona tiene mas valor
el reconocimiento geolégico detallado y la perforacion controlada con martillos neumaticos en
mayor nimero de puntos, que la obtencion de muestras con barriles de diamante y maquinas
rotatorias.
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Depositos de Lomas.
Caracteristicas generales.

La zona de Las Lomas esta formada por las serranias que limitan a la cuenca al poniente y
al Norte, ademas de los derrames del Xilte al SSW; en las sierras predominan tobas compactas de
cementacion variable, depdsitos de origen glacial y aluviones. Por su parte, en el Pedregal del
Xitle, los basaltos sobreyacen a las tobas y depésitos fluvioglaciales y glaciales mas antiguos.

Zona poniente.
Sierra de las Cruces.

Se formo a partir del Plioceno Superior, extendiéndose su actividad hasta el Pleistoceno
Superior (Sangamon).

Varios escudo-volcanes andesitico-daciticos de estructura compleja, componen esta sierra.

Cada aparato esta constituido por cumbres lavicas y extensos abanicos volcanicos. Se
caracterizan estos Ultimos por la acumulacion de materiales piroclasticos producidos
principalmente en periodos de actividad explosiva; subsecuentemente estos fueron retransportados
por agua, hielo y aire.

En la formacion de Las Lomas se observan los siguientes elementos litologicos:

Capas de erupciones pumiticas plinianas correspondientes a la actividad volcanica de
mayor violencia; se depositaron como lluvia en estratos de gran uniformidad hasta lugares muy
distantes del créater.

Flujos piroclasticos (nuées) de grandes volumenes de grava, blogues y arena fina (Arenas
Azules, Arenas Rosas, Cuquita).

Lahares calientes correspondientes a corrientes impulsadas y lubricadas por gases y agua
condensada. Estan asociadas a erupciones de flujos piroclasticos.

Lahares frios son acumulaciones cadticas de material piroclastico arrastrado en corrientes
lubricadas por agua de lluvias torrenciales inmediatas a la erupcion.

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

Depositos fluviales estratificados correlacionables con la Formaciéon Clastica Aluvial del
relleno de la Cuenca de México.

Suelos producto de la alteracién de las distintas unidades litolégicas, de cenizas y
acumulaciones de polvo edlico. Son de color rojo cuando estan asociados a climas hiumedos
calientes; de color amarillo y subdesarrollados cuando son producto de climas aridos y frios.
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Fig. 2.16 Estratigrafia de la Zona de Lomas.

Pedregal del Xitle.

Del cerro del Xitle descendid, hace unos 2,000 afios, una extensa colada de lavas
basalticas, sus numerosos flujos cubrieron las lomas al pie del volcan del Ajusco y avanzaron en
sus frentes hasta la planicie lacustre entre Tlalpan y San Angel. Las lavas descendieron sepultando
dos valles antiguos: uno en el Sur, que se dirigia anteriormente a las Fuentes Brotantes de Tlalpan;
otro en el Norte, el mayor, que se extendia entre el cerro Zacaltepetl y las lomas de Tarango. Este
ultimo valle contaba con dos cabeceras: una en los flancos orientales del cerro de la Palma y la
otra en la barranca de La Magdalena Contreras (fig.). A la zona cubierta por lava se le identificaba
como los pedregales de San Angel, San Francisco, Santa Ursula, Carrasco y Padierna.
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Por otra parte, debe haber existido otro importante valle ain més al Sur, entre las Fuentes
Brotantes de Tlalpan y la Sierra de Xochitepec; este tuvo su cabecera en el Valle del Tezontle.
Este afluente debe haber sido sepultado durante la erupcién del Ajusco, en el Cuaternario
Superior.

Muy anteriormente a la erupcion del Xitle, en el llinois (hace 200,000 afios) avanzaron
grandes cuerpos de hielo; estos glaciares fluyeron de la barranca de la Magdalena Contreras hasta
las partes bajas del antiguo valle, acercandose a lo que hoy es San Angel.

Indicios de morrenas con multitud de bloques grandes se han encontrado en San Angel,
asi como en las Fuentes Brotantes; por consiguiente, debajo de las lavas del Pedregal de San
Angel pueden existir importantes acumulaciones de morrenas y secuencias fluvioglaciales
derivadas de su erosion. Por otra parte, también puede asegurarse que antes de que las lavas del
Xitle cubrieran el sitio, este valle fue inundado por otras coladas lavicas; en el corte geoldgico de la
fig. se ilustra esquematicamente la estratigrafia descrita.

Zona norte.

Esta region corresponde a la Sierra de Guadalupe; se integra principalmente por rocas
volcanicas daciticas y andesiticas, en forma de un conjunto de elevaciones domicas que se
extienden desde el Tepeyac, en el SE de la sierra, hasta la zona Barrientos, en el NW. En su parte
central, esta sierra esta afectada por un graben que se extiende al NNE, formando el valle de
Cuautepec; en el extremo septentrional de dicho graben y genéticamente ligado a él, se eleva un
volcan, cuyas cumbres erosionadas constituyen las porciones mas altas de la Sierra de Guadalupe
y se denomina el cerro Tres Paredes.

Una caracteristica de la Sierra de Guadalupe son los potentes depdsitos de tobas amarillas
gue cubren los pies de sus numerosas elevaciones en forma de abanicos aluviales. Estas tobas
consisten de estratos de vidrio pumitico fino a grueso; son los productos de la erupciones violentas
gue generaron la Sierra de las Cruces durante el Plioceno Superior y Pleistoceno.

Durante el Pleistoceno Medio y Superior, las oscilaciones climaticas produjeron periodos
glaciales e interglaciales, que sometieron a la Sierra de Guadalupe a ciclos de erosion pluvial y
edlica, formandose pequefios depdsitos de aluviones y loess. Finalmente, al azolvarse la Cuenca
de México a consecuencia de la formacion de Sierra de Chichinautzin, la Sierra de Guadalupe fue
rodeada por depositos aluviales y lacustres en el Sur, Este y Norte; de estos depdsitos emerge
esta sierra hoy como peninsula.

Esta zonificacion debe consultarse para definir en forma preliminar los problemas
geotécnicos que se pueden anticipar relacionados con el disefio y la construccion.

47




Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

11.3.3 Trabajos de Exploracion del lugar.

Para definir la secuencia estratigrafica y las propiedades tanto indice como mecanicas del
suelo donde se construira el puente vehicular, se realizaron trabajos de exploracion por métodos
directos, que consistieron en cuatro sondeos de cono eléctrico y dos sondeos mixtos selectivos
llevados a la profundidad que se indica en la siguiente tabla:

Tipo de sondeo Denominacion Profundidad de

exploracion (m)
Sondeo de cono eléctrico SC-01 61.00
Sondeo de cono eléctrico SC-02 61.00
Sondeo de cono eléctrico SC-03 61.00
Sondeo de cono eléctrico SC-04 60.50
Sondeo mixto selectivo SM-01 63.00
Sondeo mixto selectivo SM-02 53.50

Asi mismo, se llevaron a cabo pozos a cielo abierto para el disefio de pavimentos.

A continuacién se describen los principales métodos de exploracion y muestreo utilizados
en Mecanica de Suelos, el equipo necesario, alcances, aplicaciones y limitantes.

11.3.3.1 Métodos de exploracion y muestreo en suelos.
Pozo a cielo abierto.
El pozo a cielo abierto permite:

a) Observar directamente las caracteristicas estratigraficas del suelo, y
b) Rescatar muestras inalteradas de los estratos principales.

Esta técnica de exploracién y muestreo es particularmente recomendable en suelos secos
y duros, como los de la costra superficial de la zona del lago y los depésitos de lomas y de algunas
transiciones.

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 protegerdn contra las pérdidas de humedad introduciéndolas en frascos o bolsas
emparafinadas. Las muestras inalteradas deberan tomarse con precauciones, generalmente
labrando la muestra en una oquedad que se practique al efecto en la pared del pozo. La muestra
debe protegerse contra pérdidas de humedad envolviéndola en una o més capas de manta
debidamente impermeabilizada con brea y parafina.

Equipo necesario.

Se requiere equipo para la excavacion del pozo y labrado de las muestras inalteradas; la
excavacion puede hacerse con herramienta manual o con maquinas perforadoras capaces de abrir
en seco pozos de por lo menos 80 cm de diametro. El labrado de las muestras se realiza con
herramientas manuales.

Excavaciéon manual.
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El equipo se integra por picos, palas, cable de manila, botes, un malacate mecéanico para
250 kg, escaleras y herramientas para carpinteria y albafiileria. Ademas, si el nivel freatico esta
cercano a la superficie, puede requerirse una bomba eléctrica con puntas eyectoras, es factible
gue también se necesiten martillos eléctricos 0 neumaticos para atravesar suelos muy duros asi
como algunas tobas.

Herramientas y materiales para el muestreo.

Para el labrado y proteccion de las muestras inalteradas se requieren espatulas, cincel,
martillo, brochas, estufa, manta de cielo, parafina y brea.

Desarrollo del trabajo.
Excavacion manual.

El pozo puede excavarse con seccion cuadrada o circular, la forma se elegira en razén a la
técnica de estabilizacion de las paredes de la excavaciéon. Si se utilizan tablones y marcos
estructurales, la forma cuadrada es la mas adecuada; en la figura se muestra como se adema un
pozo. Por otra parte, la forma de pozo circular es conveniente cuando se estabilizan sus paredes
con tubo de lamina delgada o con ferro-cemento.

Si se requiere ademe en el pozo puede usarse madera o acero; por lo regular, el ademe se
hace con tablones horizontales, pero deberan ser verticales y bien hincados si se tuviesen suelos
friccionantes situados bajo el nivel fredtico.

Labrado de las muestras inalteradas.

/ En la excavacion se deja un escalén (Fig. 2.17),
en el cual se limpia un area de unos 50 cm de diametro; a
continuacién se marca la seccion deseada y se labran los
lados del cubo de suelo (de 25 x 25 cm). Posteriormente,
la muestra se envuelve con manta de cielo, que se
impregna con una mezcla caliente de parafina y brea
mediante una brocha. En la parte superior de la muestra
se coloca una etiqueta de identificacion (Fig. 2.18).

o7

Proyeccian dal

triquela ga
corte A- A sare funge
e '

- -

r——
e ' [ zoF ] Ghea 3
A M : A N l! Sondes Mues_t-r: 1
4 [ ' | Fiéemicazien Crofendidod
V F Cneracor
4&}—-N— T'—e-l nfl___ =
Fig. 2.17 labrado de la muestra. Fig. 2.18 Identificacion de la muestra.
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Registro de campo.

Deben cuidarse especialmente los criterios para distinguir la naturaleza del suelo “in situ” y
la misma, modificada por la excavacion realizada. En efecto, una arcilla dura puede, con el tiempo,
aparecer como suave y esponjosa a causa del flujo de agua hacia la trinchera de excavacion;
analogamente, una arena compacta puede presentarse como semifluida y suelta por el mismo
motivo. Se recomienda que siempre que se haga un pozo a cielo abierto se lleve un registro
completo de las condiciones del subsuelo durante la excavacion, hecho por un técnico conocedor.

En dicho registro, conforme avanza la excavacion del pozo, se anota la descripcion y
clasificacion de los estratos, indicando graficamente la profundidad de las muestras; en el registro
se incluiran comentarios relativos al procedimiento de excavacion y ademe utilizados. Asimismo,
conviene registrar los valores de resistencia al corte determinados en las paredes y el fondo del
pozo con torcémetro y penetrémetro portatil.

Cuando este método sea practicable debe considerarsele como el mas satisfactorio para
conocer las condiciones del subsuelo, ya que un técnico puede directamente bajar y examinar los
diferentes estratos de suelo en su estado natural, asi como darse cuenta de las condiciones
precisas referentes al agua contenida en el suelo. Desgraciadamente este tipo de excavacion no
puede llevarse a grandes profundidades a causa, sobre todo, de la dificultad de controlar el flujo de
agua bajo el nivel freatico; naturalmente que el tipo de suelo de los diferentes estratos atravesados
también influye grandemente en los alcances del método en si. La excavacion se encarece mucho
cuando sean necesario ademes y haya excesivos traspaleos a causa de la profundidad.

Prueba de penetracion de cono.

La prueba de penetracion de cono (CPT), conocida originalmente como la prueba de
penetracion de cono holandés, es un método versétil de sondeo que se utiliza para determinar los
materiales presentes en un perfil de suelo y estimar sus propiedades ingenieriles. En la versiéon
original, un cono a 60° con area en su base de 10 cm?’ era empujado en el terreno a una tasa
constante de aproximadamente 20 mm/s y se media la resistencia a la penetraciéon (llamada la
resistencia de punta).

Los penetrometros de cono actualmente en uso miden:

a) La resistencia de cono, q., a la penetracion desarrollada por el cono, que es igual a la
fuerza vertical aplicada al cono dividida entre su area horizontal proyectada, y

b) La resistencia por friccion, f;, que es la resistencia medida por un mango situado arriba del
cono con el suelo local rodeandolo. La resistencia por friccion es igual al fuerza vertical
aplicada al mango dividida entre su area superficial, en realidad es la suma de la friccion y
la adhesion.

Sondeo de Cono Eléctrico.
Objetivo.

Determinar la variacién con la profundidad de la resistencia a la penetracion de punta y
friccion del cono; la interpretacion de estos parametros permite definir con precisién cambios en las
condiciones estratigraficas del sitio y estimar la resistencia al corte de los suelos mediante
correlaciones empiricas.
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Equipo.
Cono eléctrico.

Es una celda de carga con dos unidades sensibles instrumentadas con deformimetros
eléctricos (strain gages); usualmente cuenta con dos toneladas de capacidad de carga y resolucion
de + 1 kg, pero en el caso de suelos duros podra alcanzar una capacidad de 5 toneladas y
resolucion de + 2 kg; en la Fig. 2.19 se muestra esquematicamente dicho instrumento;
generalmente tienen 3.6 cm de diametro exterior, aunque para suelos blandos se han utilizado
hasta de 7.0 cm.

La sefial de salida del cono se transmite con cables a la superficie, la recibe un aparato
receptor y la transforma en sefial digital, impresion numérica o directamente en una gréfica.

Cone (60°, B36mm,|0.18 cm?)
Celda de punta

Funda de friccidn {(#36mm,4T.02¢cm )
Celda de triccidn

Elemento sensible (bronce SAE-64)
Pieza de empuje

Perno de sujecicn {3 @ 120°)
Cople conector aiatuberia EW
Coble conductor blindado de 8 hitos
10 Selic de silicdn blando

{1 Rondana de bronce

12 Deformometros eléctricos

13 Aro-sello

a) Conjunto

W@~ oA W

Fig. 2.19 Corte transversal del Cono Eléctrico.

Mecanismo de carga.

El cono se hinca en el suelo
empujandolo con una columna de barras de
acero, usualmente de 3.6 cm de diametro

A exterior, por cuyo interior sale el cable que lleva
6 t ?J e la sefial a la superficie. La fuerza necesaria

b»

para el hincado se genera con un sistema
hidraulico con velocidad de penetracion

7 12
% controlada.
2 :aN§ B
- 0o Operacion del equipo.

La velocidad de hincado del cono es

J \ usualmente de 2 cm/seg; si embargo, se
- __JL propone de 1 a 2 cm/seg + 25%. Para las
1 1 [ 249 | arcillas de la Ciudad de México se ha adoptado

1 cm/seg por que asi se controla mejor la
prueba; sin embargo, es admisible operar con 2
cm /seg, sabiendo que se obtienen valores
ligeramente mas altos; sin embargo, es muy importante que durante la prueba la velocidad de
penetracion se mantenga constante, ya que es inevitable que en la capas duras el cono pierda
velocidad de penetracion y que al pasarlas se acelere.

b)Elemento sensible
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Fig. 2.20 Variacion de laresistencia de punta con la
profundidad.

Prueba de Penetracion Estandar (Standar Penetration Test).

La Prueba de Penetracién Estandar (SPT por sus siglas en inglés) permite estimar la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo, mediante el nimero de golpes necesario para hincar el
penetrémetro estandar, y obtener muestras alteradas para identificar los suelos del sitio. Con estas
pruebas se pueden conocer las condiciones estratigraficas del sitio, aprovechando las muestras
alteradas para determinar las propiedades indice: usualmente el contenido natural de agua y los
limites de consistencia, y estimando la resistencia la corte, mediante correlaciones empiricas con el
ndmero de golpes.

Esta técnica de exploracion es Util en suelos granulares, en los que el muestreo inalterado
es casi imposible; en suelos cohesivos blandos, como los de la Cuidad de México no es
recomendable, por que las correlaciones con el nimero de golpes son poco confiables.

Este procedimiento es, quizé el que rinde mejores resultados en la practica y proporciona
mas util informacion en torno al subsuelo y no solo en lo referente a descripcion.

En suelos puramente friccionantes la prueba permite conocer la compacidad de los
mantos, que es la caracteristica fundamental respecto a su comportamiento mecanico. En suelos
plasticos la prueba permite adquirir una idea, si bien tosca, de la resistencia a la compresion
simple. Ademas el método lleva implicito un muestreo, que proporciona muestras alteradas
representativas del suelo en estudio.
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Equipo.

Penetrémetro Estandar.

Es un tubo de acero con un extremo afilado, cuyas dimensiones se muestran en la Fig.
2.21; el tubo debe ser de media cafia para facilitar la extracciéon de la muestra que haya penetrado
en su interior. La valvula en la cabeza del muestreador permite la salida del azolve y evita que la
muestra se salga facilmente del tubo. Un segundo tipo de valvula permite utilizar el penetrometro
como herramienta de lavado para eliminar los azolves, lograndose asi un muestreo mas limpio.
Otra alternativa es un tubo cerrado con funda de polietileno, aunque es poco aconsejable, por que
no puede observarse la muestra en el campo.
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800 mm

550 mm - L] p—
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e
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perforacign ‘u i - Jll
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Agujeroy para el agua, 16 mm ¢
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Fig. 2.21 Corte transversal del Penetrémetro Estandar.
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estandar
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Fig. 2.22 Equipo auxiliar y Prueba de Penetracion

Estandar.

Equipo auxiliar.

Columna de barras. El penetrémetro se coloca en
el extremo inferior de una columna de barras de
acero de perforaciéon, de diametro AW o BW.
Ambos tipos son equivalentes por que tienen un
peso semejante; sin embargo, son preferibles la
BW por que sufren menos pandeo al someterlas
a los impactos.

Martinete golpeador. El penetrémetro se hinca
con los impactos del martinete de 64 kg y 75 cm
de caida (trabajo = 4 800 kg — cm); en la Fig. 2.22
se muestra el martinete y la cabeza de golpeo en
el arreglo mas convencional. Se ha extendido el
uso de los llamados martinetes de seguridad, que
controlan con mayor precision la altura de caida.

Cabeza de gato. Es un malacate de friccion que
levanta el martinete a la altura de caida con un
cable de manila de % pulg.; para sostener el
cable, se requiere un tripié o una torre equipados
con una polea.
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Operacion del equipo.

La prueba de penetracion estdndar consiste en hincar el penetrémetro 45 cm con la masa
de 64 kg, dejada caer desde 75 cm de altura; durante el hincado se cuenta el nimero de golpes
qgue corresponden a cada uno de los tres avances de 15 cm. La resistencia a la penetracion
estandar se define como el niumero de golpes, N, par penetrar los Ultimos 30 cm (de 15 a 45 cm);
los golpes en los primeros 15 cm se desprecian, por que se consideran no representativos por la
alteracion inducida a causa de la perforacion.

En caso de que el nimero de golpes llegue a 50 y el muestreador ya no penetre se
suspendera la prueba. Un procedimiento alterno usual consiste en hincar el penetrémetro 15 cm
adicionales (60 cm en total); desde luego, el niumero de golpes, N, se obtiene como ya se
describio, por lo que la Unica ventaja de este procedimiento es que se muestrea un tramo
ligeramente mayor; lo cual permite detallar mas confiablemente la estratigrafia del sitio.

En la operacién del martinete debe vigilarse que su altura de caida sea constante y que el
cable de manila tenga un maximo de dos vueltas en la cabeza de gato, para lograr el efecto de
caida libre sin friccion.

Una vez terminada una prueba se procede a perforar el tramo muestreado, hasta alcanzar
la profundidad a al que se realizard la siguiente prueba; el didmetro de perforacion mas
recomendable es 10 cm.

Las muestras deben conservarse en frascos o bolsas herméticas que mantengan contante
el contenido de agua; los envases se colocaran en un lugar fresco, protegido de los rayos del sol.

La informacion de campo debe recopilarse en un registro; si se decide hincar el
penetrémetro 60 cm, deberd agregarse otra columna al registro; las notas aclaratorias tendran que
ser claras y breves.

La utilidad e importancia mayores de la prueba de penetracién estandar radican en las
correlaciones realizadas en el campo y en el laboratorio en diversos suelos, sobre todo arenas
(Fig. 2.23), que permiten relacionar aproximadamente la compacidad, el &ngulo de friccion interna,
@, en arenas y el valor de la resistencia a la compresion simple, q,, en arcillas, con el nimero de
golpes necesarios en ese suelo para que el penetrébmetro estandar logre entrar los 30 cm
especificados. Para  obtener estas :
relaciones basta realizar la prueba i
estandar es estratos accesibles o de los 0.5 —
gue se les pueda determinar los valores de
los conceptos sefialados por los métodos 1.0 ‘
usuales de laboratorio: haciendo suficiente \ \ o,
nimero de comparaciones pueden 1.5 5 :3»@

W 5
ha logrado en los suelos friccionantes, ‘% oo
para los que existen tablas y gréaficas 23
dignas de crédito y aplicables al trabajo 20 \ \ \
estandar con g, son mucho menos dignas
de crédito. Fig. 2.23 Relacion entre la penetracién estandar, la presion
vertical y la compacidad relativa para arenas.

Presidn vertical, en kgfcm2

obtenerse  correlaciones  estadisticas
dignas de confianza. En la practica esto se

practico; en el caso de suelos arcillosos 0 10 20 30 40 50 60 70 8O
pIéStiCOS las correlaciones de la prueba N, nimero de golpes para 30 cm de penetracidn
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Resultados.

Muestras alteradas. Las muestras rescatadas con el penetrometro estandar siempre sufren
distorsiones geométricas que alteran el acomodo estructural de sus particulas; por ello, solo
pueden servir para identificar los suelos y para las pruebas indice que no requieren especimenes
inalterados.

Perfil estratigrafico. La clasificacion de campo de suelos muestreados permite elaborar la primera
version del perfil estratigrafico del sitio, que posteriormente se precisard y corregird en el
laboratorio.

Resistencia a la penetracion. Cada una de las pruebas de penetracién se representa graficamente
mediante puntos (valores de N), que unidos por lineas definen la variacion de la resistencia a la
penetracion estandar con la profundidad.

Sondeo con Tubo de Pared Delgada (Tubo Shelby).

El empleo de tubos abiertos de pared delgada (conocidos como tubo Shelby) permite
obtener muestras del subsuelo relativamente inalteradas. Para fines practicos, esta técnica debe
aplicarse selectivamente para suministrar al laboratorio especimenes, en los cuales se determinen
las caracteristicas de resistencia y compresibilidad que se requieren para el disefio geotécnico de
detalle.

El muestreador de pared delgada reduce a un minimo las causas mas serias de alteracion
de las muestras: el desplazamiento y el rozamiento.

Descripcion del muestreador.

El muestreador para profundidades, mas simple y mas ampliamente usado, es el de pared
delgada o Tubo Shelby (Fig. 2.24). Esta hecho de tuberia de acero estirado en frio, de 2 a 5
pulgadas (5.08 a 12.70 cm) de diametro, con paredes de 1/20 de pulgada (1.27 mm) de espesor
para los tubos de 2 pulgadas y de 1/8 de pulgada (3.17 mm) para los tubos de 5 pulgadas. El

_ DESCRIPCION DE LLAS PIEZAS
// @ @ Zopato de ocern templado
Detalle 8 cont didmetro interior de
$.88 mm

@ Tubo exterior de acero con
cuerdas Rembro y macha,
tratade af codmio

@ Camisa interior de aluminio

gnadizado de {0 om de didrme
tro exterior v .2 mm de
ES0ES0F
o Cople inferior de acerc
9 Cople superior de acero
& vdivula de pie, palota de
" fronrenis de 4.4C cm de dig
metre y 35.8gr de peso
Empujader de pidstico del
rin con braxos de aluminio
Vidfvulfa de vacio | goumuia-
dor de gire ) con resorte
Fivore nsumdtico
Varilla de empuje de L. 25cm
de didmetro y {00 cm de
tongitud
Burra BW convencional

90.0 ————

|
(7 e
|

®
T e
b g
1o.12

ZAPATA TUBO EXTERIOR CAMISA INTERIOR

Fig. 2.24 Corte transversal del Tubo de Pared Delgada (Tubo Shelby). @
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extremo inferior esta biselado para formar la arista cortante y puede estar inclinado hacia dentro
para reducir el rozamiento con las paredes. La parte superior esta unida con la cabeza
muestreadora, a su vez montada al final de la columna de barras de perforacién, con las que se
hinca el muestreador desde la superficie. También en la parte superior, presenta una valvula de
retencion que ayuda a mantener la muestra en el tubo cuando se esta extrayendo del terreno.

La observacion cuidadosa de
muestras obtenidas con tubos de pared
delgada de  condiciones geométricas —|£ b,
diferentes, mediante la técnica de sacado de
laminas de suelo, permiti®6 a Hvorslev

fundamentar la relacién de areas y diametros
gue deben satisfacer estos muestreadores

2 2
para asegurar un buen funcionamiento, las Relacidn de Pe T on < 10w
cuales se resumen en la Fig. 2.25. fress X
Relacidn de B — Pm
En la Fig. 2.26 se anotan las Didmetros 0.7% = Di” 100 1.3%
dimensiones que necesariamente deben =
satisfacer estos muestreadores para los Fig. 2.25 Relaciones de areas y diametros.

diametros usuales de 7.5y 10 cm, de los que Unicamente deben usarse los de 10 cm, sobre todo
cuando se hagan pruebas de consolidacién que requieran especimenes de 8 cm de didmetro.

I - .
Cabeza
______________ .
L
& Di Dm L ; |
|
______________ 4
4
1 | Cuerda
f L |
Diametro
Nominal | D2 | O | Hm | ® d L | b gseﬂi&én
(em) gcm) | (em) | gem) | {em) | (em) | (cm) |{om)
7.11 AW
7.5 762|722 0,20 1.27) 75 | &0 ¥
7.17 B
9.61 B
10.0 10.18| 9.76 02011200 90 | 75 ¥
9,69 M
D, Didmetro exterior d  Longitud aguzada
D, Didmetro interior L Longitud de tubo
Dy Didmetro de musstra Lin Longitud de muestreo recormendable
g Espesor L, Espacioparaazolvez (Ly=L-Lpy)

Fig. 2.26 Dimensiones de los tubos de pared delgada.
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El procedimiento de
afilado del tubo necesita ser
lo suficientemente preciso
para que se obtengan tubos
con las dimensiones
especificadas.

Otro cuidado que se
debe tener con este
muestreador es  pintarlo
interiormente para reducir la
corrosién de la lamina que
induce cambios
fisicoquimicos en el suelo
muestreado.

Una alternativa para
eliminar la corrosion y reducir
ademas la fricciéon tubo-suelo
al extraer las muestras, es
recurrir a tubos de aluminio o
de plastico PVC: la solucion
mas factible es un
muestreador de acero con
camisa interior de aluminio o
plastico y zapata de acero en
su extremo de ataque.
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Operacion del equipo.

El muestreador Shelby se debe hincar con velocidad constante entre 15 y 30 cm/s una
longitud de 75 cm; esto es, queda sin muestra una longitud minima de 15 cm, donde se alojan los
azolves que pudieran haber quedado dentro del pozo. Después del hincado se deja el muestreador
en reposo durante 3 minutos, para que la muestra se expanda en el interior y aumente su
adherencia contra las paredes; en seguida se corta la base del espécimen girando dos vueltas el
muestreador, se saca el exterior y se limpian sus extremos y se identifica el tubo.

Se debe a M. J. Hvorslev un estudio exhaustivo moderno que condujo a procedimientos de
muestreo con tubos de pared delgada que, por lo menos en suelos cohesivos, se usan
actualmente en forma practicamente Unica. El grado de perturbacion que produce el muestreador
depende principalmente, segun el propio Hvorslev puso de manifiesto, del procedimiento usado
para su hincado; las experiencias han comprobado que si se desea un grado de alteracién minimo
aceptable, ese hincado debe efectuarse ejerciendo presion continua y nunca a golpes ni con algun
otro método dinamico.

11.3.4 Estratigrafia del sitio de estudio.

De acuerdo con los sondeos efectuados, se detectd la siguiente estratigrafia, la cual
corresponde a la Zona lll, o Zona de Lago, de la zonificacion propuesta en el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal.

Superficialmente y con un espesor de 1.0 m se presenta material de relleno, constituido por
arena arcillosa con gravas.

Subyaciendo al relleno y hasta una profundidad del orden de 3.0 m se presenta un limo
arenoso color claro, de consistencia firme con intercalaciones de arcilla.

A partir de los 3.0 m (promedio) y hasta una profundidad que varia de 38.6 my 41.0 m, se
encontro arcilla lacustre color café amarillento y gris verdoso, de alta plasticidad, cuya consistencia
varia de muy blanda a blanda, presenta delgados lentes de limo arenoso, arena y vidrio volcéanico,
en esta arcilla se destaca la presencia a 7.50 m de profundidad de un lente de 1.50 m de espesor
constituido por arena de alta compacidad.

Subyaciendo a esta formacion arcillosa se encontré la Capa Dura de 1.5 m de espesor
formada por limo arenoso color gris verdoso.

A 39.5 my 42.5 m, se encontré una arcilla lacustre color café rojizo y gris verdoso, de alta
plasticidad y consistencia que varia de blanda a media, que alcanza en promedio 57.0 m de
profundidad y presenta lentes intercalados de limo arenoso, arena y vidrio volcanico.

Finalmente hasta la profundidad explorada (63.0 m) se detect6é un limo arenoso color café
oscuro y gris verdoso, de baja plasticidad y consistencia dura, el cual forma parte de los Depdésitos
Profundos.

El nivel de aguas freéaticas se encontré en promedio a 2.0 m de profundidad, respecto al
nivel de terreno natural.

Con los datos de los sondeos se determino el perfil estratigrafico del sitio.
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11.3.5 Pruebas de laboratorio en suelos.

Con el fin de establecer una base comun para comparar suelos de diferentes localidades e
intercambiar ideas, es necesario usar en el campo de la Mecéanica de Suelos métodos estandares
para determinar las propiedades del suelo.

Las caracteristicas fisicas de los suelos pueden medirse por medio de pruebas de
laboratorio con muestras extraidas de los sondeos 0 pozos de ensayo. Los resultados de los
ensayos de resistencia al corte pueden utilizarse para calcular la maxima capacidad de carga de
los suelos o la estabilidad de laderas en excavaciones cimentacion o terraplenes. Los ensayos de
laboratorios proporcionan ademas datos para calcular la cantidad de agua que habra de
bombearse en las excavaciones, y permiten clasificar los suelos para predecir su comportamiento
bajo diferentes cargas de cimentacion, y decidir cual es el tratamiento mas efectivo para salvar las
dificultades en las excavaciones o desagues. Es importante no olvidar que los depdsitos naturales
del suelo varian en su composicién y grado de consolidacién; por consiguiente, es necesario usar
de un juicio considerable, basado en el sentido comUn y en la experiencia préactica, al valorar los
resultados de los ensayos y saber donde puede confiarse en los datos obtenidos, y cuando han de
ser descartados. Los datos de los ensayos han de estudiarse junto con los informes de los
sondeos y otras observaciones del terreno, debiendo comprobarse en lo posible cualquier
estimacioén de las cargas u otros datos del proyecto obtenidos a partir de ellas, teniendo en cuenta
las condiciones conaocidas y la experiencia pasada.

Un punto importante a favor de la realizacion de una cantidad notable de ensayos de
laboratorio, es que a través de los afios se va consiguiendo una suma creciente de valiosos datos
sobre los resultados de los ensayos en lo que se refiere al comportamiento de las cimentaciones,
por ejemplo, la estabilidad y asentamiento, permitiendo a los ingenieros utilizar con mayor
confianza dichos ensayos.

Las pruebas de laboratorio en Mecénica de Suelos que se utilizan para la proyeccion de
cimentaciones comprenden:

a) Examen visual.

b) Contenido natural de humedad.

¢) Andlisis granulométrico.

d) Limites de consistencia (limite liquido y limite plastico).
e) Compresién no confinada.

f) Compresion triaxial.

g) Consolidacion unidimensional.

Clasificacion de los suelos.

El suelo puede ser clasificado, de una manera general como cohesivo o sin cohesion o
como grueso o fino. Como estos términos son muy generales y cubren una gran gama de
propiedades fisicas y de ingenieria, se requieren precisiones o medios de clasificacion adicionales
para determinar la conveniencia de un suelo para propoésitos especificos de ingenieria y para tener
la capacidad de transmitir esta informacién a otros de forma compresible.

Un sistema de clasificacion de los suelos es un ordenamiento de los diferentes suelos en
grupos que tienen propiedades similares. El proposito es dar facilidades para estimar las
propiedades o aptitudes de un suelo por comparacion de suelos de la misma clase cuyas
propiedades se conocen, y para facilitar al ingeniero un método preciso para la descripcion del
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suelo. Sin embargo, son tantas las propiedades diferentes de los suelos que interesan a los
ingenieros y tantas las combinaciones de estas propiedades en cualquier depdsito natural de
suelo, que cualquier sistema de clasificacién universal parece impracticable. En su lugar, los
grupos o clases se basan en aquellas propiedades que son mas importantes de acuerdo con el
caracter particular de la obra de ingenieria para la cual se ha desarrollado la clasificacion.

Dada la gran variedad de suelos que se presentan en la naturaleza, la Mecanica de Suelos
ha desarrollado algunos métodos de clasificaciéon de los mismos. Cada uno de estos métodos
tiene, practicamente, su campo de aplicacion segin la necesidad y uso que los haya
fundamentado.

Los suelos con propiedades similares se clasifican en grupos y subgrupos basados en su
comportamiento ingenieril. Los sistemas de clasificacion proporcionan un lenguaje comuin para
expresar en forma concisa las caracteristicas generales de los suelos, que son infinitamente
variadas sin una descripcion detallada. Actualmente dos sistemas de clasificacion que usan la
distribucién por tamafio de grano y plasticidad de los suelos son usados comunmente por los
ingenieros de suelos. Estos son el Sistema AASHTO y el Sistema Unificado de Clasificacion de
Suelos.

Lo que es fundamental es el hecho de que cualquier clasificacion que quiera abarcar las
necesidades correspondientes debe estar basada en las propiedades mecénicas de los suelos, ya
gue estas son elementales en las variadas aplicaciones de la ingenieria. Hoy dia es casi aceptado
por la mayoria que el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (S.U.C.S.) es el que mejor
satisface los diferentes campos de aplicacion de la Mecanica de Suelos.

Sin embargo, el ingeniero de suelos debe familiarizarse con los propésitos, Yy
particularmente con las limitaciones, de los mas importantes sistemas de clasificacion.

[1.3.5.1 Trabajos de laboratorio del proyecto.

Los trabajos en el laboratorio de mecanica de suelos, iniciaron con la clasificacion
macroscopica de las muestras, atendiendo a su color, textura, dilatancia y resistencia en estado
seco.

Para ubicar las muestras dentro del Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos (SUCS),
se separaron mediante via hiumeda las particulas menores que la malla No. 200 y mediante
tamices las gravas y las arenas que forman a cada muestra.

En las porciones finas, menores que la malla No. 40, se determinaron los limites de
consistencia. Con los resultados obtenidos se clasificaron las muestras de suelo.

Las propiedades indice determinadas fueron las siguientes: contenido natural de agua,
pesos volumétricos himedos y secos, densidad de sélidos, relacion de vacios y grados de
saturacion.

Las propiedades mecénicas del suelo se determinaron con la prueba de compresion triaxial
no consolidada no drenada.

La resistencia en compresion triaxial, se determind ensayando las probetas en un marco de
carga, registrando con sensores electrénicos los valores de la carga y de la deformacion. Los datos

59



Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

fueron transferidos a un procesador de datos en el que se calculé y graficé los resultados de cada
prueba.

El comportamiento del suelo a largo plazo ante carga se determiné mediante la prueba de
consolidacion unidimensional.

En los parrafos siguientes, se realiza una exposicion acerca de las pruebas mencionadas
con anterioridad.

11.3.5.2 Determinacion de las Propiedades Fisicas.
Pruebas visuales.

Las pruebas visuales, llevadas a cabo en el laboratorio, son para apreciar el color, la
textura y consistencia de las muestras alteradas o sin alterar, recibidas del lugar investigado. Esto
suele realizarse como un control rutinario de las descripciones del terreno efectuadas por el
ingeniero o por el técnico de los sondeos. Estas comprenden:

Textura del suelo.

La textura del suelo puede ser definida como la apariencia visual de un suelo basada en la
composicion cualitativa de los tamafios de los granos del suelo en una masa dada. Particulas
grandes con mezcla de algunas pequefias daran una apariencia gruesa o suelo de textura gruesa.
Un conglomerado de particulas menores dard un material de textura media y un conglomerado de
particulas de grano fino da un suelo de textura fina.

La textura basada en la apariencia visual se usa a menudo en la clasificacion de los suelos
de materiales sin cohesién, tales como arena gruesa, arena media a gruesa y grava, arena fina,
etc. La textura no se usa para suelos cohesivos ya que el estado del suelo es un factor en la
textura.

Dilatancia o reaccion al sacudimiento.

Este ensayo es Util para la identificacion de suelos de particulas finas. Después de quitar
las particulas gruesas mayores de la mal No. 40 (0.42 mm) se prepara una pequefia porcion de
suelo humedo de un volumen aproximado de 10 cm®. Si es necesario se agrega agua para dejar el
suelo suave pero no pegajoso. Se coloca el suelo en la palma de la mano y se agita
horizontalmente, golpeando secamente una mano con la otra varias veces. Una reaccién rapida
consiste en que en la superficie de la muestra aparece agua mientras se le agita; su superficie
cambia adquiriendo una apariencia de higado. Cuando la muestra se aprieta entre los dedos,
desaparece de la superficie del agua y el lustre, el suelo se vuelve tieso y finalmente se agrieta o
se desmorona.

Resistencia al quebramiento en estado seco.

Después de quitar las particulas gruesas mayores de la mal No. 40 (0.42 mm) se moldea
una pastilla de suelo hasta alcanzar la consistencia de masilla, afiadiendo agua si es necesario; se
seca la pastilla al aire o al sol, o en un horno si lo hay, y se prueba su resistencia al esfuerzo
cortante rompiéndola y desmoronandola entre los dedos. Esta resistencia al corte es una medida
del caracter y la cantidad de la friccion coloidal que contiene el suelo.
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La resistencia al corte en estado seco asciende al aumentar la plasticidad del suelo. Una
alta resistencia en seco es caracteristica de las arcillas del grupo CH y las del grupo CL localizadas
muy arriba de la linea A del grafico de plasticidad.

Tenacidad o consistencia cerca del limite plastico.

Después de retirar las particulas de suelo mayores de la mal No. 40 (0.42 mm) se moldea
un espécimen de unos 10 cm?® hasta alcanzar la resistencia de masilla. Si en estado natural el
suelo esta muy seco, se le agrega agua, y si estd demasiado hiUmedo se seca por evaporacion
hasta que adquiera la consistencia deseada. En ese estado se rodilla entre las palmas de las
manos hasta formar un filamento de unos 3 mm de diametro aproximadamente. Se amasa y se
vuelve a rodillar varias veces. Durante estas operaciones el contenido de humedad se reduce
gradualmente y el espécimen llega a ponerse tieso, pierde su plasticidad y se desmorona cuando
alcanza el limite plastico. Después de que el filamento se ha desmoronado, los pedacitos deben
juntarse y amasarse ligeramente entre los dedos formando una bolita hasta que la masa se
desmorone nuevamente.

La mayor o menor tenacidad del filamento al acercarse al limite plastico y la rigidez de la
bolita al romperla finalmente entre los dedos es indicativo de la preponderancia de la fraccién
arcillosa del suelo. La debilidad del filamento en el limite plastico y la rapida pérdida de cohesion
de la bolita al rebasar este limite indican la presencia de arcilla inorganica de baja plasticidad. Las
arcillas altamente organicas dan una sensacion de debilidad y se sienten esponjosas al tacto en el
limite plastico.

Analisis Granulométrico (Granulometria).

El andlisis granulométrico se refiere a la determinacion de la cantidad en porciento de los
diversos tamafios de las particulas que constituyen el suelo.

Para el conocimiento de la composicién granulométrica de un determinado suelo existen
diferentes procedimientos. Para clasificar por tamafo las particulas gruesas el proceso mas
expedito es el tamizado. Sin embargo, al aumentar la finura de los granos el tamizado se hace
cada vez mas dificil, teniendo entonces que recurrir a procedimientos por sedimentacion. Conocida
la composicién granulométrica del material, se le representa graficamente para formar la llamada
curva granulométrica del mismo.

Como tamafio de las particulas puede considerarse el didmetro de ellas cuando es
indivisible bajo la accion de una fuerza moderada, como la producida por un mazo de madera
golpeando ligeramente. La curva granulométrica es una representacion gréfica de la distribucion de
tamafios de particula, por tanto, Util por si misma como un medio para describir los suelos.

Determinaciéon el contenido de humedad.

Este es un ensayo de rutina que se realiza colocando una cantidad de suelo himedo en un
recipiente metalico y obteniendo el peso himedo. Después se seca el suelo al horno a
temperaturas entre 105 y 110° C hasta un peso constante (digamos 8 a 12 horas) y se determina la
pérdida en peso debida a la evaporacion del agua.

La muestra de suelo para obtener w debe ser representativa y tan grande como sea
practico.

61



Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

La experiencia ha demostrado que el contenido de agua de ciertos suelos (especialmente
arcillas) es sensible a la temperatura del secado al horno; en consecuencia, debe tenerse cuidado
en asegurar que la temperatura del horno se mantenga en el valor estandar entre 105y 110° C.

Limites de consistencia.

Si existe una caracteristica inherente a la masa de granos de suelo consiste en que al
humedecimiento y/o cualquier subsiguiente secado, los granos de suelo se pegan de tal manera
gue es necesario aplicar alguna fuerza para separarlos en el estado seco, se dice entonces que el
suelo es cohesivo. Si los granos de suelo se separan después del secado y solamente se pegan
cuando estan humedos debido a las fuerzas de tension superficial en el agua, el suelo es no
cohesivo. Un suelo cohesivo puede ser no plastico, plastico o un fluido viscoso, dependiendo del
valor instantaneo del contenido de agua. Un suelo sin cohesién no presenta una linea de
demarcacion entre los estados plastico y no plastico, ya que este tipo de suelo es no plastico para
todos los intervalos de contenido de agua. Sin embargo, bajo ciertas condiciones, un suelo sin
cohesion con alto contenido de agua puede actuar como un fluido viscoso.

Una de las caracteristicas mas importantes de las arcillas es su plasticidad. La magnitud de
la plasticidad que presenta una arcilla natural depende de su composicién mineraldgica y contenido
de humedad.

En Mecanica de Suelos puede definirse la plasticidad como la propiedad de un material por
la cual es capaz de soportar deformaciones rapidas, sin rebote elastico, sin variacién volumétrica
apreciable y sin desmoronarse ni agrietarse.

La consistencia de los suelos cohesivos y por tanto su plasticidad, como lo es una arcilla
natural, varia de acuerdo con el contenido de humedad; desde un estado sélido en condicion seca,
es decir, a muy bajo o nulo contenido de agua, pasando por un estado semisélido para bajos
contenidos de humedad en que el suelo se desmorona y no presenta plasticidad,
subsecuentemente pasando también por un estado plastico para altos contenidos de humedad,
hasta llegar finalmente a un estado esencialmente liquido para contenidos de agua muy altos, en
donde la consistencia es fluida, es decir, el suelo y el agua fluyen como un liquido.

Esta fuerte influencia de la humedad sobre la consistencia se puede explicar por las
fuerzas superficiales de la pelicula de agua higroscépica o adsorbida que rodea los granos y que
se encuentra a presidn negativa, por lo que las particulas de arcilla desarrollan considerables
fuerzas de atraccion mutua. El efecto enlazante de esta succién produce un cierto tipo de tension
interna a la que llamamos cohesion. Mientras que con pequefias humedades, las fuerzas
superficiales mantienen las particulas fuertemente unidas, al alcanzar la consistencia
correspondiente al limite liquido las fuerzas superficiales quedan completamente anuladas por la
adsorcion de agua. En este estado actian Unicamente pequefias fuerzas de rozamiento entre las
particulas envueltas por una pelicula de agua, de forma que el suelo saturado fluye como un
liquido. La cohesion de los suelos cohesivos disminuye también al aumentar la humedad. Los
suelos con valores de superficie especifica altos, como los de las montmorilonitas, son los mas
plasticos y los mas compresibles.

A principios de 1900, un cientifico sueco, Albert Mauritz Atterberg, desarroll6 un método
para describir la consistencia de los suelos de grano fino con contenidos de agua variables.
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Este criterio establece que, dependiendo del contenido de agua, la naturaleza del
comportamiento del suelo se clasifica arbitrariamente en cuatro estados basicos, denominados
sélido, semisdlido, plastico y liquido.

Entonces, segun su contenido de agua en orden decreciente, un suelo susceptible a ser
plastico puede estar en cualquiera de los siguientes estados de consistencia definidos por
Atterberg:

A. Estado liquido, con las propiedades y apariencia de una suspension.

Estado plastico, en el que el suelo se comporta plasticamente.

C. Estado semisolido, en el que el suelo tiene la apariencia de un sélido, pero ain
disminuye de volumen al estar sujeto a secado.

D. Estado solido, en que el volumen del suelo no varia con el secado.

w

Los anteriores estados son fases generales por las que pasa el suelo al irse secando y no
existen criterios estrictos para distinguir sus fronteras. El establecimiento de estas ha de hacerse
en forma puramente convencional, ya que el contenido de humedad para el cual la consistencia
cambia de un estado a otro varia de una arcilla a otra, dependiendo de la cantidad y del tipo de
mineral de arcilla presente.

Puesto que la humedad es una propiedad que se mide facilmente, Atterberg desarrollo un
método de clasificacion de las arcillas basado en estos contenidos de humedad limites,
estableciendo asi las primeras convenciones para definir los estados anteriormente citados, y sus
fronteras bajo el nombre general de limites de consistencia 6 también en ocasiones llamados en su
honor como Limites de Atterberg.

Los mencionados limites son: Limite Liquido (L.L.), Limite Plastico (L.P.) y Limite de
Contraccion (L.C.), y mediante ellos se puede dar una idea del tipo de suelo en estudio. Todos los
limites de consistencia se determinan empleando suelo que pasa la malla No. 40, del ensayo de
distribucién granulométrica.

Limite de Contraccidon Limite Plastico Limite Liquido
L.C, L.P. L.L.
P
W=20 Wi Wup Wi Woo

Estado Sélido Estado Semi-Sdlido Estado Plastico Estado Liquido

Fig. 2.27 Estados y Limites de Consistencia de una arcilla.

La frontera convencional entre los estados semiliquido y plastico fue llamada por Atterberg
limite liquido, nombre que hoy se conserva.

La frontera convencional entre los estados plastico y semisolido fue llamada por Atterberg
limite plastico y definida también en términos de una manipulacién de laboratorio.

A las fronteras anteriores, que definen el intervalo plastico del suelo se les ha llamado
limites de plasticidad.

Generalmente se le acredita a Terzaghi el reconocimiento del uso de los limites liquido y
plastico como valores indice de consistencia que podrian ser Utiles en la identificacion y/o
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clasificacion de los suelos. Arthur Casagrande modifico el método original de Atterberg para
determinar el limite liquido para mejorar la reproductibilidad del ensayo.

Limite liquido (LL)

El limite liquido se define como el contenido de humedad expresado en porciento con
respecto al peso seco de la muestra, con el cual el suelo cambia del estado liquido al plastico. De
acuerdo con esta definicion, los suelos plasticos tienen en el limite liquido una resistencia muy
pequefia al esfuerzo de corte, pero definida, y segun Atterberg es de 25 g/cmz. La cohesién de un
suelo en el limite liquido es practicamente nula.

Cuando la plasticidad se convirti6 en una propiedad indice fundamental, a partir de la
utilizacion que Terzaghi y Casagrande hicieron de ella, la determinacion de los limites de
plasticidad se transformo en prueba de rutina en todos los laboratorios; en este caso, los métodos
de Atterberg se revelaron ambiguos, dado que la influencia del operador es grande y que muchos
detalles, al no estar especificados, quedaban a su eleccién. En vista de lo cual, Terzaghi sugirié a
Casagrande la tarea de elaborar un método de prueba para la determinacion del limite liquido
estandarizando todas sus etapas, de modo que operadores diferentes en laboratorios distintos
obtuviesen los mismos valores.

Como resultado de tal investigacion nacié la técnica basada en el uso de la Copa de
Casagrande (Fig. 2.28) que es un recipiente de bronce o latén con un tacon solidario del mismo
material; el tacén y la copa giran en torno a un eje fijo unido a la base. Una excéntrica hace que la
copa caiga periédicamente,
golpedndose contra la base del
dispositivo, que es de hule duro o
micarta 221. La altura de la copa es,
por especificaciéon, de 1 cm, medido

verticalmente desde el punto de la o=

copa que toca la base al caer, hasta la

base misma, estando la copa en su

punto mas alto. Fig. 2.28 Copa de Casagrande.

La copa es esférica, con radio interior de 54 mm, espesor 2 mm y peso 200 + 20
incluyendo el tacon.

. o Botdn de
Aparato de Himite q}: Fuste

{iquido i

Cafdade 1em hasté
ta superficie brillante
de contacto

N o

© Tipo patrdn: Base de caucho duro
Tipo Harvard: Base de micarta

Cazuefa de Bronce

Fig. 2.29 Caracteristicas de la Copa de Casagrande.
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Sobre la copa se coloca el suelo y se procede a
hacerle una ranura trapecial con las dimensiones mostradas en

la Fig. 2.30.
10

o

Para hacer la
2 mm ranura debe usarse el /\

ranurador laminar que v J
aparece en la Fig. . 29
2.31. La copa se sostiene con la mano izquierda, con el
tacon hacia arriba y el ranurador se pasa a través de la

muestra, manteniéndolo normal a su superficie, a lo largo J /‘ i coll18
2

Fig. 2.30 Ranura para LL.

—

|
R }:’M
|
L

del meridiano que pasa por el centro del tacén, con un

movimiento de arriba hacia abajo. 50 mml s
Se procede entonces a la realizacion de la prueba;

con la leva operada por la manivela, se levanta la copa y \

se deja caer desde la altura mencionada de 10 mm. Se 8 {

repite el procedimiento de 3 a 4 veces. 2 o] |

Herramienta tipa Casagrande para hacer |2 ranura
Fig. 2.31 Ranurador.

A partir de extensas investigaciones sobre los resultados obtenidos por Atterberg con su
método original y usando determinaciones efectuadas por diferentes operadores en varios
laboratorios, se establecié que el limite liquido obtenido por medio de la copa de Casagrande
corresponde al de Atterberg, si se define como el contenido de agua del suelo para el que la ranura
se cierra a lo largo de 1.27 cm (1/2"), con 25 golpes en la copa (Fig. 2.32). Esta correlacion permitio
incorporar a la experiencia actual toda la adquirida previamente al uso de la copa.

ANTES DEL ENSAYOD

Fig. 2.32 Ensayo del LL.

127 mm

DESPUES DEL ENEAYO

Planta

Casagrande concluyé que cada golpe en un dispositivo estandar para limite liquido
corresponde a una resistencia cortante del suelo de aproximadamente 1 gr/cm2 (=01 kN/mZ). Por
consiguiente, el limite liquido de un suelo de grano fino da el contenido de agua para el cual la
resistencia cortante del suelo es aproximadamente de 25 g/cm2 (=2.5 kN/mZ).

65




Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

Limite Pléastico (PL)

El limite plastico se define como el contenido de humedad, expresado en porciento con
respecto al peso seco de la muestra secada al horno, para el cual los suelos cohesivos pasan de
un estado semisolido a un estado plastico. Para determinar el limite plastico, generalmente se hace
uso del material que, mezclado con agua, ha sobrado de la prueba del limite liquido y al cual se le
evapora humedad por mezclado hasta tener una mezcla plastica que sea facilmente moldeable. Se
forma luego una pequefia bola que debera rodillarse enseguida aplicando la suficiente presion a
efecto de formar filamentos.

Asi entonces, el limite plastico se define como el contenido de agua, en porcentaje, con el
cual el suelo, al ser enrollado en rollitos de 3.2 mm de diametro, se desmorona. El limite plastico es
limite inferior de la etapa plastica del suelo. La prueba es simple y se lleva a cabo enrollando
repetidamente a mano sobre una placa de vidrio una masa de suelo de forma elipsoidal.

La prueba para la determinacion del limite plastico, tal como Atterberg la definid, no
especifica el diametro a que debe llegarse al formar el cilindro de suelo requerido. Terzaghi agregé
la condicion de que el diametro sea de 3 mm (1/8”). La formacion de los rollitos se hace
usualmente sobre una hoja de papel totalmente seca, para acelerar la pérdida de humedad del
material; también es frecuente efectuar el rolado sobre una placa de vidrio. Cuando los rollitos
llegan a los 3 mm, se doblan y presionan, formando una pastilla que vuelve a rolarse, hasta que en
los 3 mm justos ocurra el desmoronamiento y agrietamiento; en tal momento se determinara
rapidamente su contenido de agua, que es el limite plastico.

Se han hecho varios intentos para sustituir el rolado manual por la accion mecéanica de
algin aparato, pero sin resultados satisfactorios, debido, en primer lugar, a que la experiencia ha
demostrado que en esta prueba la influencia del operador no es importante y, en segundo, a que,
hasta la fecha, no ha podido desarrollarse ningin aparato en que la presion ejercida se ajuste a la
tenacidad de los diferentes suelos; en el rolado manual, el operador, guiado por el tacto, hace el
ajuste automaticamente.

indice de plasticidad. (IP)

Se denomina indice de Plasticidad o indice Plastico (I.P.) a la diferencia numérica entre los
limites liquido y plastico, e indica el margen de humedades dentro del cual se encuentra en estado
plastico tal como lo definen los ensayes.

Tanto el limite liquido como el limite plastico dependen de la cantidad y tipo de arcilla del
suelo; sin embargo, el indice plastico depende generalmente de la cantidad de arcilla del suelo.

Comparando el indice de plasticidad con el que marcan las especificaciones respectivas se
puede decir si un determinado suelo presenta las caracteristicas adecuadas para cierto uso.

Limite de contraccion.

El Limite de contraccion (L.C.) de un suelo se define como el porciento de humedad con
respecto al peso seco de la muestra, con el cual una reduccion de agua no ocasiona ya
disminucion en el volumen del suelo.
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Lo anterior se basa en que la masa de suelo se contrae conforme se pierde gradualmente
el agua del suelo. Con una pérdida continua de agua, se alcanza una etapa de equilibrio en la que
mas pérdida de agua conducira a que no haya cambio de volumen.

La diferencia entre el limite plastico y el limite de contraccion se llama indice de
contraccion (I.C.) y sefiala el rango de humedad para el cual el suelo tiene una consistencia
semisolida.

Las pruebas de limite liquido y plastico se realizan en suelos cohesivos para fines de
clasificacion y prediccién se sus propiedades técnicas. Para predecir la compresibilidad de arcillas
y limos puede utilizarse el diagrama de plasticidad de Casagrande. Para usar este diagrama es
necesario saber si el suelo es de origen organico o inorganico. Los suelos organicos son
generalmente de color oscuro con un olor caracteristico de vegetacion putrefacta. En caso de
duda, el limite liquido se determinara con una muestra que haya sido desecada en un horno. Si el
secado reduce el limite liquido de la muestra en un 30% o mas, el suelo es organico. El
procedimiento mas comun, es efectuar los ensayos del limite liquido y plastico con unas cuantas
muestras seleccionadas en cada uno de los principales tipos de suelo existentes en las
perforaciones. Comparando los resultados y trasladando los datos al diagrama de plasticidad,
pueden clasificarse los distintos tipos de suelo en un orden aproximado de compresibilidad.

Carta de plasticidad.

Los limites liquido y plastico son determinados por medio de pruebas de laboratorio
relativamente simples que proporcionan informacion sobre la naturaleza de los suelos cohesivos.
Las pruebas son usadas ampliamente por ingenieros para correlacionar varios parametros fisicos
del suelo asi como para la identificacion del mismo. Casagrande estudié la relaciéon del indice de
plasticidad respecto al limite liquido de una amplia variedad de suelos naturales. Con base a los
resultados de las pruebas, propuso una carta de plasticidad que se muestra en la Fig. 2.33. La
caracteristica importante de esta carta es la linea A empirica dada por la ecuacion Pl = 0.73 (LL —
20). La linea A separa las arcillas inorganicas de los limos inorganicos. Las graficas de los indices
de plasticidad contra limites liquidos para las arcillas inorganicas se encuentran arriba de la linea

Limite liquido Lw %, A, y aquellas para limos inorganicos se
C /0 20 30 40 50 S0 70 8O 90 /00 hayan debajo de la linea A. los limos

70 organicos se grafican en la misma region
60 J (debajo de la linea Ay con el LL variado

2 Ar‘”"’?;fe"v';gja“““: ,9’ entre 30 y 50) que los limos inorganicos
g 30 plasticidad,y Y de compresibilidad media. Las arcillas
b 40 \L% orgénicas se grafican en la misma region
% .m:r";;’r:?:“ % que los limos inorganicos de alta
330 A, i c‘icid ) y t compresibilidad (debajo de la linea A y
£ ypf inorginicas prsece -d ]Lirn:s inorgénigg;l_d N LL mayor que 50). La informacion
E ‘:.Ig:ﬁ':*i“ii:d_k . g& T areilles orginicas proporcionada en la carta de plasticidad
0 SUGJTOS sir:‘ ‘//' es de gr%n valor y es la base para. la
c‘,;}esiénl/ / clasificacion de los suelos de grano fino

2 Limos morginicos de campres bilidag en el Sistema Unificado de Clasificacion
media y fimos organicas de Suelos (S.U.C.S.).

Fig. 2.33 Carta de Plasticidad de Casagrande.
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11.3.5.3 Propiedades Mecanicas.

Para explicar el comportamiento ingenieril de los suelos es necesario entender el concepto
de esfuerzo en una masa de suelo y, en particular, la manera como el esfuerzo que actla sobre el
suelo como un todo se relaciona con los esfuerzos que se desarrollan dentro del esqueleto del
suelo y del fluido intersticial.

Para poder resolver problemas de ingenieria, también es necesario entender como evaluar
los esfuerzos que actlian en un punto de la masa de suelo debidos a su propio peso y asi mismo el
cambio de esfuerzos que se induce en el suelo debido a la accién de carga (o descarga) externa
producto de la construccién de obras de ingenieria. De la misma manera son importantes las
deformaciones de la masa de suelo, principalmente los asentamientos, que resultan de los
cambios de tales esfuerzos.

Resistencia al esfuerzo cortante.

Una de las funciones més importantes del estudio de Mecénica de Suelos es la prediccion
de la magnitud de los esfuerzos bajo cargas que producen deformaciones excesivas, llamados
esfuerzos de falla. Cualquier carga producira esfuerzos y deformaciones que pueden integrarse en
la zona de interés de los esfuerzos para obtener la deformacion.

Como el suelo es un material formado por particulas, la falla se debe principalmente al
rodamiento y deslizamiento de los granos y no a una simple tension o compresion. Debido a este
modo de falla, los esfuerzos de interés son los esfuerzos cortantes; por lo que la resistencia del
suelo o la resistencia de interés del suelo es la resistencia al esfuerzo cortante.

La zona sometida a esfuerzos fallara si estos son muy grandes. La falla se define como
una alteracion considerable o un cambio en el estado de la estructura del suelo (o remoldeo)
acompafiado por una deformacién substancial y un agrandamiento de la zona sometida a esfuerzo
hasta que la deformacién cesa.

Los suelos invariablemente fallan bajo una combinacion de esfuerzo normal de compresion
y esfuerzo cortante en plano de falla, en donde el esfuerzo normal presenta una gran parte o casi
toda la friccion o resistencia al corte.

De forma general, la resistencia cortante de una masa de suelo es la resistencia interna por
area unitaria que la masa de suelo ofrece paras resistir la falla y el deslizamiento a lo largo de
cualquier plano dentro de él. Los ingenieros deben entender la naturaleza de la resistencia al
esfuerzo cortante, ya que su evaluacion es necesaria en la mayoria de los problemas de
estabilidad de suelos. Estos problemas incluyen:

1) Seleccion adecuada de los taludes que garanticen la estabilidad para terraplenes y
excavaciones (incluyendo los cortes en carreteras).

2) Determinacion de la capacidad de carga admisible para una cimentacion, esto es,
la carga que un suelo puede resistir con cierta seguridad, incluyendo la carga que
terraplenes, rellenos y diques imponen sobre el suelo de cimentacion.

3) Determinacién de la capacidad de soporte para zapatas y losas de cimentacion.

4) Determinacion de la resistencia al esfuerzo de corte desarrollada entre el suelo y
pilote o cajones de cimentacion.

5) Determinacién del empuje de un suelo contra un muro de contencion.
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Por lo anterior, el conocimiento de la resistencia al corte es requisito indispensable para
cualquier analisis relacionado con la estabilidad de una masa de suelo.

Encontraremos que la resistencia al esfuerzo cortante no es un valor Unico, sino que esta
fuertemente influenciada in situ por factores tales como carga, descarga y, particularmente, por los
cambios en el contenido de agua. En los métodos de ensayo de laboratorio, la perturbacion de la
muestra y la velocidad de aplicacién de la carga influencian marcadamente el valor obtenido de la
resistencia.

Una muestra de suelo sometida a un esfuerzo de corte tiende a producir un
desplazamiento de las particulas entre si o de una parte de la masa del suelo con respecto al resto
del mismo.

Estos movimientos dentro de la masa de suelo tienden a ser contrarrestados por la
mencionada resistencia al corte del suelo.

Las propiedades principales del suelo que determinan la resistencia al esfuerzo cortante
son:

La cohesidn, que se puede definir como la adherencia entre las particulas del suelo debida
a la atraccion entre ellas en virtud de las fuerzas moleculares, y

El &ngulo de friccién interna, que es un valor de convenio introducido para simplificar, y se
le considera constante aunque no lo es. El angulo de friccion interna depende de la uniformidad de
las particulas del suelo, del tamafio y forma de los granos y de la presién normal.

La cohesién de un suelo y el &ngulo de friccidn interna, componentes del esfuerzo de corte
del mismo, pueden obtenerse de diferentes maneras, y entre ellas figuran: a) por medio del aparato
de corte directo ideado por Arthur Casagrande, y b) por la prueba de compresion triaxial. En el
caso de las arcillas, la determinacion del esfuerzo de corte puede determinarse, ademas, con la
prueba de compresion axial no confinada o con la prueba de la veleta (no muy utilizadas
actualmente para fines de ingenieria de cimentaciones).

Los ensayos de suelos que comunmente son empleados para obtener los parametros de
resistencia al corte incluyen:

1) Ensayos de esfuerzo de corte directo.
2) Prueba de compresion inconfinada o ensayos q.
3) Ensayos triaxiales.

Prueba de compresién triaxial o prueba triaxial de corte.

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

Esta prueba es el ensayo de corte de uso mas comun; es adecuada para todos los tipos de
suelos excepto arcillas muy sensitivas y permite aplicar diferentes procedimientos.

Es uno de los métodos més confiables para determinar los parametros de la resistencia
cortante. Se usa ampliamente tanto para investigaciones como para pruebas convencionales. La
prueba se considera confiable por las siguientes razones:
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1. Proporciona informacién sobre el comportamiento esfuerzo-deformacion unitaria
del suelo, cosa que no hace la prueba de corte directo.

2. Proporciona condiciones mas uniformes de esfuerzo que la prueba de corte directo
con sus concentraciones de esfuerzos a lo largo del plano de falla.

3. Proporciona mas flexibilidad en términos de trayectoria de carga.

La medicion de las propiedades de resistencia del suelo en un ensayo triaxial fue
investigada en detalle por Bishop y Henkel (1962).

Aparato y procedimiento.

En la Fig. 2.34 se muestra un diagrama del artefacto para la prueba triaxial.

Carga axial

ﬁ 4 véivula de purga de aire

conexién del ——— cllindro transparente
drenaje superior ; i

mediante un

tubo flexible cabezal de carga

aroselio de hule (“O" ring)

| disco poroso
4: Lo membrana de hule
Muestra o
de suelo r‘ celda llena de agua
cabezal de ; o .
ia base L disco poroso
/ it
pedestal — | arosellos (“O” ring) de hule
bureta de | , sello de la base
drenaje valvula de fa camara
—— valvula

-— J - presion para
medidor de 2 ygmula LRSS SN NS ONONNNNNT la camara
presién de poro

Fig. 2.34 Camara triaxial.

La prueba de compresion triaxial se realiza envolviendo en una membrana de hule
impermeable un espécimen cilindrico del suelo que se desea probar y se coloca dentro de una
camara cilindrica y hermética de plastico o lucita con bases metélicas, para lograr el debido
confinamiento; dicha camara se llena usualmente con agua o glicerina. El espécimen queda
sometido entonces a una presion de confinamiento por compresion del fluido en la camara. El
fluido de la camara puede adquirir cualquier presion deseada por la accién de un compresor
comunicado con ella.

Las bases de la muestra quedan en contacto con cabezas soélidas provistas de piedras
porosas que sirven de filtro y cuya comunicacién con una bureta exterior puede establecerse a
voluntad con segmentos de tubo plastico (tubo Saran); provistos de vélvulas que permiten
gobernar la salida o entrada del agua al espécimen. Dichos tubos de drenaje pasan a través de la

70




Determinacion de las propiedades fisicas y mecanicas del subsuelo

base de la camara y mediante el uso de dichas conexiones se puede conocer el volumen de agua
expulsado o absorbido por el suelo 0 medir la presion de poro del agua (segun las condiciones de
la prueba). La union entre la membrana y las cabezas se ata con banda de hule para garantizar el
sello hermético.

Para generar la falla cortante en el espécimen, se aplica un esfuerzo axial al espécimen
sobre la platina superior a través de un émbolo vertical de carga que atraviesa la base superior
(tapa) de la cdmara pasando por un depdsito de grasa a presion, el que evita las fugas de agua a
lo largo de la pared del émbolo y reduce a un minimo de friccion de este contra la tapa.

El esfuerzo axial mencionado se suma en una de dos maneras:

1.- Aplicacion de pesos muertos o presion hidraulica en incrementos iguales hasta que el
espécimen falla (la deformacién axial del espécimen que resulta de la carga aplicada por medio del
émbolo se mide con un micrémetro).

2.- Aplicacion de deformacion axial a razén constante por medio de una prensa de carga
con engranes o hidraulica. Esta es una prueba por deformacion unitaria controlada. La carga axial
aplicada por el émbolo de carga correspondiente a una deformacién axial dada es medida por un
anillo de prueba o celda de carga unida al émbolo.

Para minimizar las fuerzas de friccion arriba y debajo de la muestra y permitir que durante
el corte la deformacion lateral no tenga restricciones, se colocan discos de caucho lubricados entre
la muestra y los cabezales.

En la realizacién de la prueba triaxial se utiliza generalmente un espécimen cilindrico de
suelo que tiene una relacién altura/diametro de 2:1; los tamafios usuales son de 76 x 38 mm y 100
X 50 mm.

Con la eliminacion de los esfuerzos cortantes en los extremos superior e inferior de la
muestra, y puesto que entre el agua de la camara y la superficie vertical de la muestra no se
generan esfuerzos cortantes, el esfuerzo axial y la presiébn de camara son los esfuerzos
principales. Bajo las condiciones del ensayo triaxial, el esfuerzo principal mayor, denominado o, es
el esfuerzo axial, y los esfuerzos principales, intermedio y menor, llamados o, y o3, son iguales a la
presiéon de camara. Esto debido a que la presiéon que se ejerce con el fluido que llena la camara es
hidrostatica y produce, por lo tanto, esfuerzos principales sobre el espécimen, iguales en todas las
direcciones, y por lo tanto esta actlia no solo en la superficie vertical de la muestra, sino también
en sus bases, esto es tanto lateral como axialmente. Asi pues, en las bases del espécimen
actuara, ademas de la presion del agua, el efecto transmitido por el vastago de la camara desde el
exterior.

Por tanto, si en cualquier etapa del ensayo de corte la carga del pistén vertical es P y la
seccion transversal de la muestra es A, entonces

C1 = P/A + O3
Donde P/A=061- 03

El esfuerzo P/A que aplica el piston es por tanto igual a la diferencia entre los esfuerzos
totales principales, mayor y menor, o; - o3, €l cual se denomina desviador de esfuerzos o esfuerzo
desviador.
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El ensayo puede hacerse con deformaciones controladas; en este caso el piston de carga
vertical se apoya en un marco de carga motorizado con un sistema de engranajes que permita
deformar verticalmente la muestra a una velocidad constante, o con esfuerzo controlado; en este
caso se permite que la muestra se deforme libremente bajo la aplicacién de cargas en el piston
vertical.

Tedricamente son pruebas en que se podrian variar a voluntad las presiones actuantes en
tres direcciones ortogonales sobre un espécimen de suelo, efectuando mediciones sobre sus
caracteristicas mecanicas en forma completa.

Tipos de pruebas triaxiales.

La aplicacion de la presion de camara y del esfuerzo desviador son dos etapas diferentes
del ensayo. Si el drenaje de la muestra en cada etapa se permite o no, depende del tipo de suelo y
de la naturaleza del problema de campo que se quiere estudiar. Un elemento de suelo en el campo
(en especial un elemento de arcilla) puede fallar en estado no drenado, parcialmente drenado o
drenado.

Por lo anterior, tres tipos estandar de pruebas triaxiales son generalmente llevadas a cabo:

1. Prueba consolidada-drenada o prueba drenada (prueba CD).
2. Prueba consolidada-no drenada (prueba CU).
3. Prueba no consolidada-no drenada o prueba no drenada (prueba UU).

Prueba consolidada-drenada.

Cuando la construccién en campo reposa sobre un depdsito de arena o grava, la falla
potencial se producird en condiciones drenadas. Es posible que se presenten fallas en cortes
medios en arcillas, varios afios después de su construccion, cuando el exceso de presion
intersticial inicial (negativo) se disipa por completo. Estas condiciones pueden simularse en la
prueba consolidada-drenada. Este es un ensayo en el cual la muestra el espécimen se somete
primero a una presion de confinamiento o3 a todo su alrededor mediante compresion del fluido de
la camara. Conforme se aplica la presién de confinamiento, la presion de poro del agua del
espécimen se incrementa Como la conexién del drenaje se mantiene abierta, tiene lugar la
disipacion del exceso de presion de poro del agua, y por consiguiente la consolidacion. En suelo
saturado, el cambio en el volumen del espécimen que tiene lugar durante la consolidaciéon se
obtiene del volumen de agua de poro drenado.

El esfuerzo desviador sobre el espécimen entonces es aplicado a poca velocidad, en
incrementos pequefios colocados a intervalos de tiempo suficientemente largos para garantizar
gue con la conexién al drenaje abierta se permita la completa disipacién de cualquier presion de
poro del agua que se desarrolle como consecuencia, de tal manera que sea igual a 0 a lo largo de
la etapa de corte.

En estas condiciones puede decirse practicamente que los esfuerzos aplicados
exteriormente a la probeta son siempre esfuerzos efectivos o intergranulares, ya que la presion de
poro se considera nula durante todo el proceso.

Ademas, la aplicacion de la mencionada carga axial hace que la presion de poro generada
por el incremento anterior se disipe de manera completa antes de aplicar el siguiente. Se usa una
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de las conexiones de la base de la camara para vigilar la presion de poro, y otra para medir el
cambio de volumen de la muestra.

Por lo general existe muy poca diferencia entre los parametros de esfuerzos efectivos que
se obtienen en ensayos drenados con los que se obtienen en ensayos consolidados-no drenados.
Sin embargo, en arenas y en arcillas altamente preconsolidadas ¢y es ligeramente mayor que ¢,
debido al trabajo que hace la muestra de suelo cuando se expande durante el corte, en contra de
la presién de confinamiento.

Varias pruebas sobre especimenes similares se conducen variando la presion de
confinamiento. Con los esfuerzos principales mayor y menor en la falla para cada prueba, se
dibujan los circulos de Mohr y se obtienen las envolventes de falla.
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Fig. 2.35 Envolvente de Falla en ensayos drenados con arcilla.

Una prueba triaxial consolidada-drenada (CD) sobre suelo arcilloso lleva varios dias en
terminarse; tiempo necesario para aplicar un esfuerzo desviador a muy poca velocidad y garantizar
un drenaje completo del espécimen de suelo. Por esta razon, el tipo CD de prueba triaxial no es
usada comunmente.

Prueba consolidada-no drenada.

Si el tiempo de construccidn se extiende por largo tiempo (como, por ejemplo, en el caso
de presas de tierra) es razonable suponer que al final de la construccion ya se habra producido
algin grado de consolidacion. Si en este momento los esfuerzos cortantes que se generan en el
suelo tienen la magnitud suficiente para producir la falla, esta se producira rapidamente sin drenaje
adicional. Este comportamiento se modela con el ensayo consolidado-no drenado en el cual la
muestra de suelo se consolida por completo con la presién de camara y luego el desviador de
esfuerzos produce la falla en condiciones no drenadas.

La prueba consolidada-no drenada es el tipo mas comun de prueba triaxial. En este tipo de
prueba se aplica la presion al fluido de la camara y se abren las valvulas de drenaje del espécimen
permitiendo que la presién de los fluidos de los poros, producida por el incremento de presién
aplicada al espécimen, se disipe completamente, es decir, se permite la consolidacion total de la
probeta de suelo bajo la presion aplicada exteriormente. La observaciéon de las deformaciones
longitudinales mediante el micrémetro y del volumen de agua expulsada que se registra en la
bureta graduada a través del tiempo suministra datos para trazar la curva de consolidacion
correspondiente e identificar el tiempo en el que se ha logrado la totalidad de la consolidacion
primaria.
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Después que la presion de poro del agua generada por la aplicacion de la presion de
confinamiento es completamente disipada y una vez alcanzado el 100% de consolidacién primaria,
se procede a cerrar las valvulas de drenaje y el esfuerzo desviador sobre el espécimen se
incrementa aplicando la carga al émbolo para causar la falla cortante.

Como ya se menciond, durante la fase del incremento del esfuerzo axial la linea de drenaje
desde el espécimen se mantiene cerrada; y como el drenaje no se permite, la presion de poro del
agua crecera y por tanto, durante la prueba se hacen mediciones del incremento del esfuerzo
desviador y de la presién de poro.

A diferencia de la prueba consolidada-drenada, los esfuerzos total y efectivo principales no
son iguales en la prueba consolidada-no drenada. Como en esta prueba se mide la presion de poro
en la falla los esfuerzos son principales.

La duracién de la etapa de consolidacion depende del tipo de suelo y el tamafio del
espécimen, pero puede tomar en algunos casos hasta 48 horas; la etapa de carga axial varia entre
10 minutos y 2 horas.

Pruebas sobre varios especimenes similares con diferentes presiones de confinamiento se
efectlan para determinar lo pardmetros de resistencia cortante.
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Fig. 2.36 Envolvente de Falla en ensayos consolidados-no drenados con arcilla.

Las pruebas consolidadas-drenadas toman un tiempo considerable. Por eso, las pruebas
consolidadas-no drenadas deben realizarse en tales suelos con medicién de la presion de poro
para obtener los pardmetros de resistencia cortante drenada. Como el drenaje no se permite en
esas pruebas durante la aplicacion del esfuerzo desviador, las pruebas deben efectuarse
rapidamente.

Mientras que en la prueba rapida o sin drenaje el contenido de agua del espécimen de
suelo permanece constante, en la rapida-consolidada cambia dicho contenido de agua por que
permite la salida de los fluidos (agua y gases) durante el proceso de consolidacién bajo la presion
lateral.

Prueba no consolidada-no drenada.

Este ensayo tiene aplicacion en ensayos de estabilidad a corto plazo de obras construidas
con o sobre depositos de arcilla en los que se considera que el tiempo transcurrido hasta el final de
la construccidn es insuficiente para la disipacion del exceso de presion intersticial. Tales obras por
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lo general incluyen pequefios terraplenes, taludes artificiales, muros de contencion y cimentaciones
de edificaciones.

En las pruebas no consolidas-no drenadas, las valvulas de drenaje se cierran antes de
aplicar la presion al fluido de la cdmara, por lo que el drenaje del espécimen de suelo no se permite
durante la aplicacion de la presion de la camara. A continuacion, el espécimen de prueba es
cortado a la falla por la aplicacion del esfuerzo desviador, también sin permitirse el drenaje. La falla
generalmente se presenta a lo largo de un plano inclinado. Un micrémetro marca las
deformaciones longitudinales del espécimen.

El incremento del esfuerzo desviador es bastante rapido, lo que permite que no se disipe la
presién de poro y, puesto que no hay drenaje, no se toman mediciones de la presion de poro y los
resultados solo pueden expresarse en términos del esfuerzo total. Asi pues, como el drenaje no se
permite en ninguna etapa, la prueba se lleva a cabo muy rapidamente, teniendo una duracion de
la prueba aproximadamente de 10 a 15 minutos.

Debido a la aplicacion de la presiéon de confinamiento en la camara, la presion de poro del
agua en el espécimen del suelo se incrementard. Habrd también, un aumento adicional de la
presién de poro debido a la aplicacion del esfuerzo desviador. Por consiguiente, la presion de poro
del agua total en el espécimen en cualquier etapa de la aplicacion del esfuerzo desviador se da
como la suma de las anteriores.

La prueba no consolidada-no drenada es usualmente llevada a cabo sobre especimenes
de arcilla y depende de un concepto de resistencia muy importante para los suelos cohesivos
saturados. El esfuerzo axial agregado en la falla (esfuerzo desviador), es practicamente el mismo
independientemente de la presion de confinamiento de la cdmara, por lo que la envolvente de falla
para los circulos de Mohr del esfuerzo total se vuelve una linea horizontal y por consiguiente se

llama una condicién de ¢ = 0, y
Tf = Cy

donde c, es la resistencia cortante no drenada y es igual al radio de los circulos de Mohr.
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Fig. 2.37 Envolvente de Falla en ensayos no drenados sobre arcilla saturadas.

El valor de la resistencia al corte no drenada de una arcilla puede utilizarse para indicar su
estado de consistencia. La siguiente muestra las definiciones utilizadas por Terzaghi y Peck.
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Consistencia Resistencia al corte no drenado ¢, (KN/m?)
Muy blanda <12
Blanda 12 -25
Firme | e
Media 25-50
Rigida 50 — 100
Muy rigida 100 — 200
Dura > 200

En resumen, la resistencia no drenada de una arcilla (C,) se obtiene de muestras de suelo
sometidas a condiciones no drenadas durante todo el ensayo, donde no se permite el drenaje
durante la aplicacién de la presion de camara ni durante la aplicacion del desviador de esfuerzos.

La cohesién no drenada determina la resistencia al corte no drenada. De este modo, por lo
general, Cu se denomina resistencia al corte no drenada; y como la envolvente de falla es
horizontal, entonces

CL=% (Gl - Gg)f =Y D¢
donde el desviador de esfuerzos en la falla, Dy, define la resistencia a la compresion de la muestra.

Consolidacioén.

Todos los materiales experimentan deformacion cuando se les sujeta a un cambio en sus
condiciones de esfuerzo. Las caracteristicas de esfuerzo-deformaciéon de los materiales
estructurales tales como el acero y el concreto son hoy suficientemente bien comprendidas para la
mayoria de las aplicaciones practicas y pueden determinarse en el laboratorio con razonable grado
de confianza.

La deformacion de la mayoria de los suelos, aun bajo cargas pequefias, es mucho mayor
gue la de los materiales estructurales, ademas esa deformacion no se produce, usualmente, en
forma simultanea a la aplicacién de la carga, sino que se desarrolla en el transcurso del tiempo.
Asi, cuando un estrato de arcilla soporta un edificio, pueden ser necesarios muchos afios para que
la deformacién del suelo se complete. Otra diferencia entre los materiales estructurales y el suelo
estriba en el hecho de que en los primeros la deformacion es principalmente resultado de un
cambio de forma, sin variacion de volumen, mientras que en los suelos ambos fendmenos son
importantes; en algunos problemas, particularmente en el asentamiento de edificios construidos
sobre arcilla, la deformacion debida a cambio volumétrico en los estratos de suelo subyacente, es
mucho mas importante que la deformacion debida a cambio de forma.

Cuando un depdsito de suelo se somete a un incremento de esfuerzos totales, por ejemplo,
como resultado de la carga aplicada por la construccion de un edificio o un terraplén, se produce
en el suelo un exceso de presion intersticial. Puesto que el agua no puede resistir esfuerzos
cortantes, el exceso de presion intersticial se disipa mediante un flujo de agua hacia el exterior. La
velocidad a la cual se produce este proceso depende principalmente de la permeabilidad de la
masa de suelo.

La disipacion del exceso de presion intersticial debida al flujo de agua hacia el es un
proceso que tiene dos consecuencias importantes:
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1. Conduce a una reduccion del volumen de poros y, por tanto, a una reduccion del volumen
total de la masa de suelo, lo cual se manifiesta en el asentamiento de la superficie del
terreno y, por consiguiente, en un asentamiento de la estructura.

2. Durante la disipacion del exceso de presion intersticial, el esfuerzo efectivo en la masa de
suelo aumenta y por tanto se incrementa su resistencia al cortante. La consolidacion y la
resistencia al cortante son, por tanto, procesos que se relacionan mutuamente.

De lo anterior se deduce que cuando un suelo se consolida se produce una disminucién de
la relacion de vacios acompafada por un incremento del esfuerzo efectivo.

En un suelo granular, tal como una arena, la permeabilidad es relativamente alta y por ello
el exceso de presion intersticial puede disiparse al instante. En consecuencia, el asentamiento de
la estructura por lo general se termina al final de la construccion. En contraste, los depdsitos de
arcilla a menudo tienen una permeabilidad muy baja y por ello la disipacién del exceso de presion
intersticial es un proceso muy lento. En consecuencia, una estructura puede continuar
asentandose durante varios afios después de terminada la construccion.

Asi pues, cuando la compresién de una masa de suelo depende del tiempo, esta se
denomina consolidacién. Al igual que todos los asentamientos en el suelo, la consolidacion es una
deformacion elastoplastica que resulta de una permanente reduccién de la relacién de vacios
debido a un incremento en los esfuerzos. La diferencia esencial entre la compresion ordinaria y
asentamiento por consolidacién es que la consolidacién depende del tiempo.

Cuando se construye una cimentacion, tienen lugar cambios en el suelo bajo la
cimentacion. El esfuerzo neto usualmente se incrementa. Este aumento del esfuerzo neto en el
suelo depende de la carga por area unitaria a la que cimentacion esta sometida, de la profundidad
debajo de la cimentacién en la que se hace la estimacion del esfuerzo, entre otros factores. Es
necesario estimar el incremento neto del esfuerzo vertical en el suelo, que ocurre como resultado
de la construccion de una cimentacion, para asi calcular los asentamientos. Aunque los depoésitos
de suelo natural no son materiales totalmente elésticos, isétropos u homogéneos, los calculos para
estimar incrementos del esfuerzo vertical, con base a la teoria de la elasticidad, dan resultados
bastante buenos para el trabajo préactico.

La compresion de la masa de los suelos es causada por: a) deformacién de las particulas
de suelo, b) reacomodo de las particulas de suelo, y ¢) expulsidon de agua o aire de los espacios
vacios. Por consiguiente, en general, el asentamiento del suelo causado por cargas se divide en
tres amplias categorias:

Asentamiento inmediato, provocado por la deformacion elastica del suelo seco y los suelos
himedos y saturados sin ningdn cambio en el contenido de agua. Los calculos de los
asentamientos inmediatos se basan, generalmente, en ecuaciones derivadas de la teoria de la
elasticidad.

Asentamiento por consolidacion primaria, es resultado de un cambio de volumen en suelos
saturados cohesivos debido a la expulsién de agua que ocupa los espacios vacios.

Asentamiento por consolidacién secundaria, se observa en suelo saturados cohesivos y es
resultado del ajuste plastico de la estructura del suelo. Este sigue al asentamiento por
consolidacion primaria bajo un esfuerzo efectivo constante.
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El proceso de consolidacion se aplica a todos los suelos, pero en la practica solo tiene
interés en el caso de estructuras cimentadas en depositos de arcilla. En tales casos se necesita
predecir:

1) El asentamiento total de la estructura, y
2) Lavelocidad a la cual se produce dicho asentamiento.

En general, el proceso de la consolidacion involucra en tres dimensiones el flujo del agua
intersticial y las deformaciones de la masa de suelo. Sin embargo, las teorias tridimensionales son
muy complejas y dificiles de aplicar en la préactica. El caso mas simple que puede tratarse
matematicamente es el caso unidimensional, ya que frecuentemente ocurre que durante el proceso
de consolidacién la posicién relativa de las particulas sélidas sobre un mismo plano horizontal
permanece esencialmente la misma; asi, el movimiento de las particulas de suelo puede ocurrir
solo en direccion vertical; esta es la consolidacién unidireccional o unidimensional. En la
consolidacion unidimensional, por lo tanto, el volumen de la masa de suelo disminuye, pero los
desplazamientos horizontales de las particulas sélidas son nulos. Esta es la teoria que se utiliza
con mayor frecuencia en la practica y es la base de casi la totalidad de los célculos de
asentamientos.

En el pasado, se han originado muchas fallas en edificios al no reconocer que los
asentamientos podrian continuar por muchos afios, produciendo un asentamiento total acumulado
muy grande.

Actualmente, es posible determinar los posibles asentamientos a largo plazo por medio de
una exploracion del suelo. EI mejor método de prediccidn involucrara ensayos de laboratorio con
muestras obtenidas cuidadosamente (sin perturbar), pero los estimativos pueden hacerse
utilizando métodos menos refinados.

Prueba de consolidaciéon unidimensional en el laboratorio.

Debido a la frecuencia con que han aparecido asentamientos no previstos, originados por
este fendmeno, la compresibilidad de los estratos confinados de arcilla han recibido una creciente
atencion durante los ultimos afios. Debido a ello se han elaborado métodos que permiten estimar la
magnitud y distribucion de los asentamientos, de modo que si se considera que ellos resultan
excesivos se pueda modificar el proyecto de la cimentacion.

Con el fin de establecer la relacién entre la presidon aplicada al suelo y su reduccion de
volumen, y entre esta deformacién y el tiempo necesario para que se verifique, se recurre en el
laboratorio a la prueba de consolidacion unidimensional, originalmente ideada por el Doctor Karl
Von Terzaghi, a quien se debe la
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Usando una muestra de suelo inalterada, se corta un espécimen en forma de disco
usualmente de 63.5 mm de didmetro y 25.4 mm de espesor. El espécimen de suelo se coloca
dentro de un anillo metdlico con dos piedras porosas, una en la parte superior del espécimen y otra
en el fondo, las cuales permiten que el exceso de presion de poro debido al incremento de carga
escape libremente a medida que los vacios del suelo se comprimen. La carga sobre el espécimen
se aplica por medio de un brazo de palanca, Las deformaciones que sufre el espécimen bajo una
carga aplicada se miden por medio de un micrometro calibrado y un cronémetro permite conocer el
tiempo que transcurre para alcanzar la deformacion producida por un incremento de carga. El
espécimen se mantiene bajo agua durante la prueba. Cada carga se mantiene usualmente durante
24 horas. Después se duplica la presién sobre el espécimen y se continda la medicion de la
compresién. Periddicamente se aplica un nuevo incremento de carga al suelo. Investigaciones han
encontrado gque los mejores resultados se obtienen cuando la carga se dobla produciendo una
relacion Dp/p = 1; por lo tanto una secuencia tipica seria 25, 50, 100, 200, 400, 800, 1600, 3200
kPa 6 0.25, 0.50, 1.0, 2.0, 4.0, 8.0, 16.0 ton/pie2 en el sistema plbs. Para cada uno de los
incrementos de presion se lleva un registro de la forma como progresa la deformacién a través del
tiempo, haciendo uso del micrometro y del crondmetro. Al final se determina el peso seco del
espécimen de la prueba.

Las cargas del ensayo se cambian
1 en la muestra cuando se completa la
consolidacion bajo el incremento de carga.
Puede tomarse como el tiempo durante el
cual el deformimetro permanece sin cambio
relativo durante tres lecturas sucesivas, y
en donde el tiempo transcurrido a partir de
cada lectura es aproximadamente el doble
del de la lectura anterior. Arbitrariamente,
como ya se menciond, se pueden cambiar
las cargas cada 24 horas, lo que es
- generalmente satisfactorio para muestras
con los espesores acostumbrados de 2 a 3

cm y usando equipos con anillos flotantes.

n E
, 4
Eddmetro

: L
¢

Con los resultados obtenidos se

Bastidor construye una grafica en  papel
semilogaritmico que permite conocer, entre

otras cosas, el tiempo en el cual se ha

Peso alcanzado la consolidacion completa del

N espécimen bajo el incremento de carga
L :

) correspondiente. Este es un dato

[ importante para saber cuando se debe

Fig. 2.39 Arreglo parala prueba de consolidacion. agregar el siguiente incremento de carga.

La gréfica asi obtenida (una gréfica para cada incremento) recibe el nhombre de curva de
consolidacion.

El ensayo de consolidacion proporciona datos que se utilizan para calcular la magnitud y
velocidad de consolidacion del suelo bajo los cimientos. Este ensayo se conoce, en términos mas
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exactos, como el ensayo de consolidacion unidimensional, debido a que la muestra se encierra en
un anillo metdlico y la carga se aplica en una sola direccion. De los resultados se obtiene el
coeficiente de consolidacion (C,) que permite calcular la velocidad de asentamiento de toda la
estructura. Los datos de carga-asentamiento obtenidos del ciclo de carga y descarga, se utilizan
para dibujar curvas de la proporcion presion-vacio, a partir de los cuales se establece el coeficiente
de compresibilidad de volumen (m,). Estos resultados se emplean para calcular la magnitud del
asentamiento bajo una carga dada.

Los ensayos de consolidacion estan restringidos a los limos y arcillas, debido a que las
teorias en que se basan los célculos de asentamiento estan limitadas a suelos de granos finos de
estos tipos. No es comun efectuar ensayos de consolidacién con arcillas muy preconsolidadas,
como son las arcillas de origen glaciar, debido a que el asentamiento de estructuras normalmente
cargadas en suelos de este tipo es, por regla general, despreciable.

La forma general de la grafica de deformacion el espécimen versus tiempo para un
incremento dado de carga se muestra en la fig. en la grafica se observan tres etapas distintas:

Etapa |: compresion inicial, causada principalmente por la precarga.

Etapa Il: consolidacién primaria, durante la cual el exceso de presion de poro por agua es
gradualmente transferido a esfuerzos efectivos por la expulsion del agua de poro.

Etapa lll: consolidacion secundaria, ocurre después de la total disipacion del exceso de presién de
poro del agua cuando alguna deformacién del espécimen tiene lugar debido al reajuste plastico de
la estructura del suelo.

i

—

Lecturas dei extensémetro

- Tiempos (Escala logaritmica)

Fig. 2.40 Gréfica Deformacion-tiempo de la prueba
de consolidacién unidimensional.
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CAPITULO IIl.- ANALISIS GEOTECNICO DE LA CIMENTACION SOLUCION

I1l.1 Las Cimentaciones.

En toda estructura es necesario distinguir dos partes principales: la superestructura y la
subestructura.

La superestructura, en el caso de edificios, es aquella parte de la estructura que esta
formada por losas, trabes, muros, columnas, etc. La subestructura es la parte de la estructura que
sirve para transmitir las cargas de esta al suelo, misma que se denomina cimentacion.

Una cimentacion es la base de soporte de una estructura, que constituye la interfase a
través de la cual se transmiten las cargas al suelo o roca subyacentes.

El objeto de una cimentacién es proporcionar el medio para que las cargas de la estructura,
concentradas en columnas o muros, se transmitan al terreno produciendo en este un sistema de
esfuerzos que puedan ser resistidos con seguridad sin producir asentamientos, o con
asentamientos tolerables, ya sean estos uniformes o diferenciales.

En la mayor parte de los casos, las cimentaciones para las estructuras de edificios, casas y
otras construcciones se fabrican con concreto simple o reforzado. Excepciones notables son las
estructuras de tierra y roca como carreteras, terraplenes y presas.

Para poder elegir acertadamente un determinado tipo de cimentacion es necesario seguir
la secuela que a continuacion se indica;

a) Estudio de cargas y de la compatibilidad entre el tipo de cargas y las caracteristicas del
subsuelo (segun tipo de estructura), llevando a cabo analisis cuidadosos y lo mas apegados
posible a la realidad.

b) Determinacion de la capacidad de carga del suelo de cimentacion, la seguridad contra
fallas al corte Ultimo, el servicio y la durabilidad de los materiales, asi como de los asentamientos
limite probables u otros movimientos.

c¢) Preparacién de varios anteproyectos de los diferentes tipos posibles de cimentacion y,
d) Seleccion del tipo de cimentacién mas adecuada atendiendo a:

e Tipo de subsuelo.

¢ Rapidez en la construccion.

e Adaptabilidad.

e Economia (tanto en el costo de la construccion como del mantenimiento futuro).

La gran mayoria de los problemas de disefio de cimentaciones son de rutina y se
resuelven mediante una aplicacion combinada de experiencia y de reglamentos locales.
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El término cimentacion, se aplica usualmente de forma restrictiva al miembro que transmite
la carga de la superestructura a la tierra, pero en su mas completo sentido, la cimentacion incluye
el suelo y la roca que estan debajo. Es una transicion o conexidon estructural cuyo proyecto
depende de las caracteristicas de ambos, la estructura y el suelo o la roca.

1.2 Clasificaciéon general de las cimentaciones.

Las cimentaciones de estructuras en ingenieria civil, pueden ser clasificadas de manera
general atendiendo la profundidad de desplante de las mismas, ya que este factor es de gran
relevancia en la eleccion de la cimentacion adecuada para un determinado proyecto, asi podemos
decir que las cimentaciones se clasifican de la siguiente manera:

CIMENTACIONES

Superficiales Profundas

Cajones -Pilas

-Pilotes

-Aisladas -Parcialmente compensados
-Cilindros

-Corridas -Totalmente compensados

-Sobrecompesados

[11.2.1 Cimentaciones superficiales.

Los tipos mas frecuentes de cimentaciones superficiales son las zapatas aisladas, las
zapatas corridas y las losas de cimentacion (Fig. 3.1).

Las zapatas aisladas son elementos estructurales, generalmente cuadrados o
rectangulares y mas raramente circulares, que se construyen bajo las columnas con el objeto de
transmitir las cargas de éstas al terreno en una mayor area, para lograr una presion apropiada. En
ocasiones las zapatas aisladas soportan mas de una columna. Las zapatas aisladas se construyen
generalmente de concreto reforzado.

Las zapatas corridas son elementos analogos a los anteriores a los anteriores, en los que
la longitud supera en mucho al ancho. Soportan varias columnas o un muro y pueden ser de
concreto reforzado o de mamposteria, en el caso de cimientos que transmiten cargas no muy
grandes. La zapata corrida es una forma evolucionada de la zapata aislada, en el caso en que el
suelo ofrezca una resistencia baja, que obligue al empleo de mayores areas de reparticion o en el
caso en que deban transmitirse al suelo grandes cargas.
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™ ™ 17T 7T
—}—Columna

Zapata aislada

Losa de cimentacién

Fig. 3.1 Cimentaciones Superficiales.

Cuando la resistencia del terreno sea muy baja o las cargas sean muy altas, las areas
requeridas para apoyo de la cimentacion deben aumentarse, llegandose al empleo de verdaderas
losas de cimentacion, construidas también de concreto reforzado, las que pueden llegar a ocupar
toda la superficie construida.

No existe ningun criterio preciso para distinguir entre si los tres tipos anteriores, siendo la
practica la norma para su distincion. También existen multitud de variedades de cimentaciones
combinadas, en las que los tres tipos béasicos se entremezclan al gusto del proyectista o el
constructor, que se esforzara siempre por extraer del suelo el mayor partido posible, combinando
los factores estructurales con las caracteristicas del terreno de la manera mas ventajosa en cada
punto.

Si aln en el caso de emplear una losa corrida la presion transmitida al subsuelo sobrepasa
la capacidad de carga de este, es evidente que habra de recurrirse a soportar la estructura en
estratos méas firmes, que se encuentran a mayores profundidades, llegandose asi a las
cimentaciones someras y profundas.

[11.2.2 Cimentaciones someras.
Cimentaciones compensadas.

De acuerdo al RCDF en sus NTC: “Se entiende por cimentaciones compensadas aquéllas
en las que se busca reducir el incremento neto de carga aplicado al subsuelo mediante
excavaciones del terreno y uso de un cajon desplantado a cierta profundidad. Segun que el
incremento neto de carga aplicado al suelo en la base del cajon resulte positivo, nulo o negativo, la
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cimentacion se denomina parcialmente compensada, compensada 0 sobre—compensada,
respectivamente”.

El principio en que se basan éstas cimentaciones es bien sencillo; se trata de desplantar a
una profundidad tal que el peso de la tierra excavada iguale al peso de la estructura, de manera
que al nivel de desplante del suelo, por asi decirlo, no sienta la sustitucion efectuada, por no
llegarle ninguna presion en afiadidura a la originalmente existente.

Este tipo de cimentacion exige, por supuesto, que las excavaciones efectuadas no se
rellenen posteriormente, lo que se logra o con losa corrida en toda el area de cimentacion o
construyendo cajones huecos en el lugar de cada zapata. El primer tipo de cimentacién es usual en
edificios compensados, el segundo en puentes, por ejemplo.

Las cimentaciones compensadas han sido particularmente utilizadas para evitar
asentamientos en suelos altamente compresibles, pues, tedricamente, los eliminan por no dar al
terreno ninguna sobrecarga.

Sin embargo, como el proceso de carga no es simultaneo con el de descarga, resultado de
la excavacion, tienen lugar expansiones en el fondo de esta, que se traducen en asentamientos
cuando, por efecto de la carga de la estructura, dicho fondo regrese a su posicién original. Asi, los
problemas principales de una cimentacibn compensada emanan de la excavacion necesaria,
generalmente profunda.

Todo lo anterior se refiere a las cimentaciones denominadas de compensacion total, en las
gue el peso de estructura es igual al de la tierra excavada. También existe, como se enuncia en el
primer parrafo de este apartado, la compensacion parcial, en donde el peso de la tierra excavada
compensa Unicamente una parte del peso de la estructura, en tanto que el restante se toma con
pilotes o descanso sobre el terreno, si es que la capacidad de carga y la compresibilidad de este lo
permiten.

I11.2.3 Cimentaciones Profundas.

Los elementos que conforman las cimentaciones profundas que hoy se utilizan més
frecuentemente se distinguen entre si por la magnitud de su diametro o lado, segin sean de
seccion recta circular o rectangular, que sin las mas comunes.

Los elementos muy esbeltos, con
dimensiones transversales de orden comprendido
entre 0.30 m y 1.0 m se denominan pilotes
(Fig.3.2). A pesar del amplio rango de dimensiones
que se indico, la inmensa mayoria de 10s pilotes en  merd b
uso tienen didmetros o anchos comprendidos entre ‘ R g | B dcj‘;g:"‘;”mes
0.30 m y 0.60 m; y pueden ser de madera,
concreto 6 acero.

Los elementos cuyo ancho sobrepasa 1.0
m pero no excede del doble de ese valor suelen Ehee |
llamarse pilas. Sin embargo, alin no se ha 2N
establecido hasta hoy una distincion definida entre Fig. 3.2 Pilotes.
pilas y pilotes y el criterio arriba expuesto tiene el Unico mérito de ser seguido por un cierto nimero
de especialistas. Para otros, una pila es simplemente un elemento que, trabajando exactamente
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igual que una zapata, transmite cargas a mayor profundidad que la que suele considerarse en
aquellas; segun estos especialistas un elemento es pila cuando la relacion profundidad a ancho es
4 0 mayor, en tanto que para una zapata suelen considerarse relaciones del orden de 1. Por Ultimo,
cabe mencionar que para muchos ingenieros pila es, en el lenguaje diario, cualquier apoyo
intermedio de un puente. En cualquier caso, las pilas se construyen de mamposteria o de concreto.

Por ultimo, se requieren muchas veces elementos de mayor seccion que las anteriores a
los que se les da el nombre de cilindros, cuando son de esa forma geométrica o cajones de
cimentacién cuando son paralepipédicos. Los diametros de los primeros suelen oscilar ente 3.0 m
y 6.0 m, se construyen huecos para ahorro de materiales y de peso, con un tapén en su punta y
siempre se hacen de concreto. Los cajones tienen anchos similares, son huecos por la misma
razén y se construyen con el mismo material.

[1.2.3.1 Cimentaciones con pilotes.

Las cimentaciones con pilotes se requieren en circunstancias especiales. Las siguientes
son algunas de estas.

1. Cuando el estrato superior del suelo es altamente compresible y demasiado débil para
soportar la carga transmitida por la superestructura, se usan pilotes para transmitir la carga
al lecho de roca subyacente o a un estrato de suelo mas fuerte como muestra la fig.
Cuando no se encuentra un lecho de roca a una profundidad razonable debajo de la
superficie del terreno, se usan pilotes para transmitir gradualmente la carga estructural al
suelo. La resistencia a la carga estructural aplicada se deriva principalmente de la
resistencia por friccion desarrollada en la interfase suelo-pilote.

2. Cuando estan sometidas a fuerzas horizontales, las cimentaciones con pilotes resisten por
flexion mientras soportan aun la carga vertical transmitida por la superestructura. Esta
situacion se encuentra generalmente en el disefio y construccidon de estructuras de
retencion de tierra y en las cimentaciones de estructuras altas que estan sometidas a
fuerzas severas por viento y/o sismo.

3. En muchos casos, los suelos en el sitio de una estructura propuesta pueden ser
expansivos y colapsables. Esos suelos se pueden extender hasta una gran profundidad
debajo de la superficie del terreno. Los suelos expansivos se expanden y contraen
conforme el contenido de agua aumenta y disminuye, y la presion de expansion de tales
suelos es considerable. Si se usan cimentaciones superficiales, la estructura puede sufrir
dafos considerables. Sin embargo, lasa cimentaciones con pilotes se consideran como
una alternativa cuando los pilotes se extienden mas alla de la zona activa que s expande y
contrae. Suelos como el loess son colapsables. Cuando el contenido de agua de esos
suelos aumenta, sus estructuras se rompen. Un decremento repentino en la relacion de
vacios del suelo induce grandes asentamientos de estructuras soportadas por
cimentaciones superficiales. En tales casos, se usan las cimentaciones con pilotes en las
gue estos se extienden hasta estratos de suelo estable, mas alld de la zona de cambios
posibles de contenido de agua.

4. Las cimentaciones de algunas estructuras, como torres de transmision, plataformas fuera
de la costa y losas debajo del nivel freatico, son sometidas a fuerzas de levantamiento. Los
pilotes se usan a veces para esas cimentaciones y asi resistir la fuerza de levantamiento.

5. Los estribos y pilas de puentes son construidos usualmente sobre cimentaciones con
pilotes para evitar la posible pérdida de capacidad de carga que una cimentacion
superficial podria padecer debido a la erosién del suelo en la superficie del terreno.
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Tipos de pilotes y caracteristicas estructurales.

Se usan diferentes tipos de pilotes en el trabajo de construccion, dependiendo del tipo de
carga por tomarse, de las condiciones del subsuelo y del nivel de agua freatica. Los pilotes se
dividen el los siguientes tipos:

Segun el material del que estan construidos:

a) Pilotes de acero.

b) Pilotes de concreto (simple o armado).

c) Pilotes de maderay

d) Pilotes compuestos (combinacién de los anteriores).

Seleccionar el tipo de pilotes por usar y estimar su longitud necesaria son tareas bastante
dificiles que requieren buen juicio. Ademas de la clasificacion dada en la seccién anterior, los
pilotes se dividen en dos categorias principales, dependiendo de sus longitudes y del mecanismo
de transferencia de carga al suelo:

a) De carga de punta
b) De friccién.

Pilotes de carga de punta o de punta.

Si los registros de perforacion establecen la presencia de lechos de roca o de material
rocoso a una profundidad razonable, los pilotes se extienden hasta la superficie de la roca (Fig.
3.3). en este caso, la capacidad ultima de los pilotes depende por completo de la capacidad de
carga del material subyacente; entonces son llamados pilotes de carga de punta. En la mayoria de

los casos, la longitud necesaria del pilote
Q. Q. debe ser establecida lo mas preciso.

Si en vez de un lecho rocoso se
encuentra un estrato de suelo bastante
compacto y duro a una profundidad

Q: i
L Suelo I} Sue.m razonable, los pilotes se prolongan unos
débil débil cuantos metros dentro del estrato duro
(Fig. 3.3)

Capa En estos casos el pilote actua

S I e jiriuelo como una columna con confinacion lateral,

Lf_‘ y la carga se transmite hacia la punta

O, mientras que el suelo o roca resiste con su
Q.=~0, capacidad de carga.

L, = Profundidad de penetracion en
estrato de apoyo

Fig. 3.3 Pilotes de punta.

Pilotes de friccion.

Cuando no se tiene una capa de roca o de material duro a una profundidad razonable, los
pilotes de carga de punta resultan muy largos y antieconomicos. Para este tipo de condicion en el
subsuelo, los pilotes se hincan en el material mas blando a profundidades especificas (Fig. 3.4).
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Estos se denominan pilotes de friccion (Fig. 3.4) por que en este
caso, la carga se transmite al suelo a través de la adherencia o de la
resistencia a la friccion superficial a lo largo del fuste de los pilotes.

La longitud de estos pilotes depende de la resistencia cortante del :
suelo, de la carga aplicada y del tamafo del pilote. Para determinar las I I 5‘}“’!“
longitudes necesarias, un ingeniero requiere de un buen entendimiento de debil
la interaccion suelo-pilote, de buen juicio y experiencia.

Los pilotes friccién puros tienden a ser muy largos, puesto que la

capacidad de carga es una funcién del area del fuste en contacto con el - L-l;—

suelo. En los suelos sin cohesion, como las arenas cuya densidad va de R
intermedia a baja, los pilotes de friccibn pueden usarse para aumentar la Q=10
densidad, y por tanto, la resistencia al corte. Fig. 3.4 Pilotes de friccion.

1.3 Cimentacion propuesta para el Puente Vehicular Chimalhuacan y Analisis
geotécnico.

Considerando la estratigrafia del sitio, las propiedades mecanicas en cuanto a resistencia y
deformabilidad de los estratos y el valor de las descargas en los apoyos y los aireplenes, se definid
qgue la solucién mas adecuada para los apoyos del puente deben ser cajones parcialmente
compensados complementados con pilotes de friccion; los accesos se deberan resolver con
aireplenes y previo a dichos aireplenes se debe contar con una seccién de pavimento que
contemple la construccion de losas de transicion.

A continuacion se presenta la metodologia de los andlisis efectuados para determinar la
estabilidad y comportamiento de la cimentacion propuesta, asi como el andlisis de los aspectos
considerados en la definicion de los procedimientos constructivos planteados.

[11.3.1 Condiciones de Carga.

Las condiciones de carga consideradas en el andlisis geotécnico de la cimentacion de los
apoyos del puente vehicular fueron las siguientes:

a) Combinacion de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad méaxima, que
incluyendo el peso de la cimentacion, tendra un valor de 561.68 Ton. Estas cargas se afectaron por
un factor de carga de 1.5 y se consideraran en el andlisis del estado limite de falla en condiciones
estéticas.

b) Combinacion de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad instantanea, que
incluyendo el peso de la cimentacion, tendra un valor de 533.60 Ton. Las cargas se afectaron por
un factor de carga de 1.1 y se utilizaron en el andlisis del estado limite de falla en condiciones
dindmicas.

c) Combinacién de cargas permanentes y cargas vivas con intensidad media, que
incluyendo el peso de la cimentacién, un valor de 505.51 Ton. Las cargas se afectaron por un
factor de carga de 1.0 y se emplearon en el andlisis del estado limite de servicio.
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111.3.2 Estado limite de falla.
111.3.2.1 Revision del estado limite de falla en condiciones estaticas.

La revision de la estabilidad de las cimentaciones ante el estado limite de falla en
condiciones estaticas, se efectudé de acuerdo con los lineamientos que marca el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal, considerando la combinacion de cargas permanentes mas
cargas vivas con intensidad maxima, mas el peso de la cimentacion afectada por un factor de
carga de 1.5, mediante el cumplimiento de la siguiente desigualdad:

ZQFC<RFR

Donde:

2Q: es la suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la combinacion
considerada en el nivel de desplante (combinacion de cargas permanentes mas cargas vivas con
intensidad maxima, mas el peso de la cimentacién en ton.).

F¢: factor de carga, adimensional e igual a 1.5 (Estructura tipo A, segun el RCDF).

R: Capacidad de carga de los materiales de apoyo de la cimentacién, que es funcion del
tipo de cimentacion empleada.

Fr: Factor de resistencia, adimensional e igual a 0.7
Capacidad de carga de la cimentacion.

La capacidad de carga admisible de los materiales que subyacen a la cimentacién se
determino considerando que los materiales afectados por la superficie potencial de falla son suelos
cohesivos y aplicando el criterio sefialado en la Normas Técnicas Complementarias para Disefio de
Cimentaciones, dado por la siguiente expresion:

RF, = (CN_F, + B,)Al
Donde:

R Fgr: capacidad de carga admisible de la losa de fondo del cajon de cimentacion, ya
afectada por su factor de resistencia correspondiente, en ton/m2.

C: cohesion del material de apoyo de la cimentacion a lo largo de la superficie potencial de
falla, en ton/m2.

Fr: factor de resistencia, adimensional e igual a 0.7
P,: presion vertical total a la profundidad de desplante de la cimentacién, en ton/m2.

Nc: coeficiente de capacidad de carga, adimensional y dado por la siguiente expresion.
Dy B
N, =514+ (1 + O.ZSE + O.ZSZ)

en la cual:
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Dy. profundidad de desplante del cajon de cimentacion, en m.
B: ancho del cajon de cimentacion, en m.
L: largo del cajon de cimentacion, en m.

Al: area de la losa de fondo del cajén de cimentacién, en m

Considerando la combinacion de cargas permanentes mas cargas vivas con intensidad
méaxima:

2LQF
A

3Q = 561.68 ton
F. = 1.5 (Estructura tipo A, segun el RCDF)
A=7.0m*7.0m=49.0m’.

YQF, _(561.68)(15)
A 49

Z QF.=17.19 ton/m?

Capacidad de carga admisible
RFr = Qapm
RFy =CN F, +P,

Considerando una profundidad de desplante Df de 3.0 m y las dimensiones del cajon de
cimentacion de 7.0 m de largo por 7.0 m de ancho; asi como una cohesién media a lo largo de la
superficie potencial de falla de 3.0 ton/m? y un peso volumétrico del suelo de 1.5 ton/m?, obtenidos
de los resultados de las pruebas de laboratorio realizadas, se obtuvo:

3.0 7.0
N, =514+ (1 +025—+ 0.25—)

7.0 7.0
N, =6.98
B, =yDs

P, = (1.5)(3.0) = 45ton/m?
Asi
RF, = (3.0)(6.98)(0.7) + (4.5)
RFg = 19.16 ton/m?
la desigualdad entonces se satisface con los siguientes valores:

17.19 ton/m? < 19.16 ton/m?
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Por lo tanto la cimentacién es estable ante el estado limite de falla en condiciones
estaticas.

111.3.2.2 Revision del estado limite de falla en condiciones dinamicas.

La revision de la cimentacion ante el estado limite de falla en condiciones dinamicas se
realiz6 de acuerdo al criterio establecido en los Comentarios de las Normas de Emergencia del
Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal del Subcomité de Normas y Procedimientos
de Construccién del Comité de Reconstruccion de Area Metropolitana de la Ciudad de México, que
establece que la cimentacién de una estructura sera segura ante el estado limite de falla en
condiciones dinamicas, si la capacidad de carga neta del suelo afectada por el factor de carga y la
fuerza de inercia que obra en la zona de falla potencial del suelo que subyace al cimiento, es
mayor a la accion de las cargas gravitacionales y las debidas al sismo, lo cual puede verificarse a
través de la siguiente desigualdad:

0.12F.ayby
WrFe — We < FrArqy (1 - W)
Donde:
Wi carga total de la estructura en la condicién analizada.

Fc: factor de carga, adimensional e igual a 1.1

Wc: peso del suelo desplazado para la construcciéon del cajon de cimentacion, en
toneladas, igual a

We = gDfA
Fr: factor de resistencia adimensional e igual a 0.7

Ar: area reducida de la losa de fondo del cajon de cimentacion, para tomar en cuenta el
momento de volteo debido a sismo, igual a:

Ap = (B —2e)L
Siendo:
B: ancho de la losa de fondo del cajon de cimentacion.
L: largo de la losa de fondo del cajon de cimentacion

e: excentricidad dada por:

Donde:

W+: Peso de la estructura en la condicion analizada, en ton.
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Ms: Momento de volteo debido a sismo, obtenido en forma aproximada con el
siguiente procedimiento:

=08 Qe (3

Siendo

Hr: Altura total de la estructura, medida a partir del desplante.
Cs: Coeficiente de disefio sismico, igual a 0.40

Q: Factor de comportamiento sismico (ductibilidad).

g:: capacidad de carga neta del suelo de apoyo de la cimentacidn, obtenida con la
siguiente formula:

g1 = CN¢
Donde:
C: cohesién media del suelo a lo largo de la superficie potencial de falla.
Nc: coeficiente de capacidad de carga

a,. aceleracion horizontal maxima del terreno, seguin el Reglamento de Construcciones,
igual a

Csg
Q

ag =

Donde:
g = aceleracién debida a la gravedad, igual a 9.81 m/seg2
b: minimo de (d, 1.2 h, 20m)
en la cual:
d: ancho del &rea reducido de la losa

h: profundidad desde el nivel de desplante del cajon de cimentacion hasta la capa
dura mas proxima.

. peso volumétrico medio del suelo al nivel de desplante, hasta una profundidad B, abajo
de él.

C: cohesion media del suelo, desde el nivel de desplante, hasta una profundidad B, abajo

Para la cimentacion propuesta:
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W+ =533.6 ton
Fo=1.1
W = (1.5)(3.0)(49)
W, = 2205 ton
Ap = (B —2e)L
B=7.0m
L=70m
e=Ms
Wr

Considerando
Hr=10.0m
Cs=04
Q=2
M, =08 (g) (10)(586.96) (%) = 626.10 ton.m

626.10
586.96

e =1.07

Ap =[7-2(1.07)](7)

Ap = 34.02m?
g1 = CN¢
Considerando
C = 2.5 ton/m®
N¢c = 6.98 (de la RELF en condiciones estaticas)

g, = (2.5)(6.98) = 17.45

Csg
Q

ag =

Considerando
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g = 9.81 m/seg’

Cs=04
Q=2
_ (0.4)(9.81)
ay, = — s
a, = 1.96
b: minimo de (d, 1.2 h, 20m)
en la cual:
d:4.86m
1.2h=1.2(4.6)=5.52m
Por lo tanto
b=486m
y= 1.3 ton/m*

Asi

0.12(1.1)(1.96)(4.86)(1.3)
(0.7)(2.5)(9.81)

(533.6)(1.1) — (220.5) < (0.7)(34.02)(17.45) |1 —

La desigualdad se satisface con los siguientes valores:
366.46 ton < 376.0 ton

Por lo tanto la cimentacion es estable en condiciones dinamicas.

111.3.3 ESTADO LIMITE DE SERVICIO.

Los movimientos verticales que sufra la estructura respecto al terreno circundante se
deberan a las recuperaciones de las expansiones elasticas producidas durante la construccién de
la cimentacién y los hundimientos debidos a la consolidacion de los depdsitos arcillosos,
producidos por el incremento de presién neta transmitida al subsuelo, por ser una cimentacion
parcialmente compensada.

[11.3.3.1 Expansiones elasticas.

Para la evaluacion de las expansiones elasticas maximas que ocurriran al efectuar la
excavacion necesaria para alojar al cajon de cimentacion, se empleo el criterio de Steinbrenner y
los mddulos de elasticidad obtenidos de correlacionar las propiedades indices de los materiales de
interés con las de otros semejantes en los que se han determinado los mddulos elasticos por
métodos geosismicos.
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Segun dicho criterio, el desplazamiento vertical bajo la esquina de un area rectangular
descargada, colocada en la superficie de una capa de espesor D, esta dada por:

6 =L@~ iF + Q- 2D)F]

Donde:

g: descarga uniformemente repartida superficialmente, provocada con la excavacion, en
2
ton/m~.

E: médulo de elasticidad del suelo bajo la zona de excavacion, en ton/m>.

L relacion de Poisson, adimensional.

F. y F,: coeficientes adimensionales, que dependen de la relacion D/L y L/B.
D: espesor del estrato considerado, en m.
L: longitud del area descargada.
B: ancho del area descargada, en m.

Los mdédulos de elasticidad y relacién de Poisson considerados se enlistan a continuacion:

Profundidad (m) MOdUIO(?O?]/Enlﬁit'C'dad Relacion de Poisson (u)
2.40 a 7.60 500 0.50
7.60 a 13.25 900 0.40
13.25 a 20.00 600 0.40

Empleando la geometria en planta de la cimentacion (Fig. 3.5) y el nomograma de la Fig.

3.7, se determinan los pardmetros F1y F2.

-

3.5

—

Fig. 3.5 Geometria de la Cimentacion.
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Fig. 3.6 Profundidades “z”

para el célculo de las expansiones.

i7

oo

) Y Fg {""""'}

vaLoRrRes DE F, {

"%\\\

L/B=

\

_?

Fig. 3.7 Estimacién de los valores F, y F..
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Dichos valores, F; y F», se estiman entonces para el célculo de las expansiones al centro y
en la esquina de la cimentacion y a la profundidad “z” dada, como se aprecia en las Fig. 3.5y 3.6.
Estos valores se presentan en las siguientes tablas:

z=4.60m
/B | z/B | F | F B | zB | F, | A
35235 46/3.5
7 ABIT 1 5 e | 0.08 # 251 022 | 0.08
(1.0) |(0.66) (1.0) | (1.3)
z=10.2 m
L/B | z/B | F; s L/B | z/B | F; fz
10.2/7 3.5/3.5|10.2/3.5
17 0.22 | 0.08 2 0.36 | 0.05
(1.0) |(1.46) (1.0) (0.66)
z=17.0m
B | 2B | F, | A B | zB | F, | &
. . 17/3.5
17T 533 .06 3838\ 10 0.44 | 0.03
(1.0) |(2.43) (1.0) |(4.86)

Para una secuencia de estratos tenemos la siguiente expresion:

8 =TI~ w)Fy + Q= = 2] + {0 = 1)y, + (L=t = 20,2 F5] =
[(Q— ) F + (L — gy — 20,7 ) I} + %{[(1 — uz?)Fy3 + (L — g — 2037 ) Fps] — [(1 — p3?)Fyp +
(1 — ps — 2p5°)Fpp 1}
Expansiones en una ESQUINA de la excavacion.

(4

5 = 22[(1 - 052)(0.08) + (1 - 05— 2(05%))(0.08)] +

(1 — 0.4 — 2(0.42))(0.08)] — [(1 — 0.42)(0.08) + (1 — 0.4 — 2(0.42))(0.08)]} + %{[(1 -
0.42)(0.33) + (1 — 0.4 — 2(0.42))(0.06)] — [(1 — 0.42)(0.22) + (1 — 0.4 — 2(0.4%))(0.08)1}

L1 - 0.42)(022) +

9

6 =0.012453 ~ 0.013m=1.3cm

Expansiones en el CENTRO de la excavacion.

5= % [(1 - 052)(0.22) + (1 — 0.5 — 2(0.52))(0.08)] + “59’0%{[(1 — 0.42)(0.36) +

(1 — 0.4 — 2(0.42))(0.05)] — [(1 — 0.42)(0.22) + (1 — 0.4 — 2(0.42))(0.08)]} + ““-?0%{[(1 -
0.42)(0.44) + (1 — 0.4 — 2(0.42))(0.03)] — [(1 — 0.42)(0.36) + (1 — 0.4 — 2(0.42))(0.05)1}

6 =0.008729 =~ 0.009m =0.9cm
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Se obtuvo que excavando toda el area que ocupara el cajéon de cimentacion, se tendran las

expansiones al centro de 1.3 cm y en la esquina de 0.9 cm, las cuales deberan controlarse por
medio del bombeo.

111.3.3.2 Asentamientos diferidos por consolidacion.

La determinacion de los asentamientos a largo plazo, se realizé considerando la carga no
compensada por el cajon de cimentacion, utilizando la siguiente expresion:

CH Py +A

AH = lo
T+e, G10 P,

4

Donde
AH = Asentamiento por consolidacion.
Cc = Indice de compresibilidad, obtenido por
C. = 0.65(2.6 W — 0.35)
Donde
W = contenido de agua.
H = espesor del estrato considerado.
€ = relacién de vacios, dada por la expresion:
ey = WSs
Donde
W = contenido de agua.
Ss = densidad de sélidos.
Py = presion efectiva a la profundidad considerada, en ton/m?

4, = incremento de la presion aplicada al suelo, que depende de la geometria en planta de

la cimentacion (fig. 3.8) y del punto analizado (centro, esquina, etc.); misma que se obtiene
mediante el nomograma siguiente (Fig. 3.9):

I Ly
3.5
T ‘T A = Centro
Xx=35m
3.5 y=35m
7 A J U B = Esquina
X=7m
y=7m
B X Fig. 3.8 Geometria de la
. - cimentacion.
1

97




0.2%
0.24
0.23
0.22
0.21

0.20

o9

0.08
0.0T7
" 0.06
0.05
0.04
0.03
0.02
0.01

©.00

Anélisis geotécnico de la cimentacion solucion

:":'o 025
Z e T RRIE N
7 -
//; e
/ /%N 02t
L
__ : 0.21
f 7 L
vz m =% n=X (// | - o.19:
03T W XWe f | - ‘
amnsiii
W
7y m=6.6
!f ] 0.5
//,} f/ m=0.5 o4
AV
M y N son intercambiables ////// / = o
- f// 7 0.12
WA AT
S
A{/){// f( m=0.3 0.09
/ Y .
"4 ' 0.08
jﬂ / // 0.07
7//,// // o 0.0%
e 0.04
% /// ////.// peon o0l 0.03
| s
P e e 0.0
o0 1T . REENE m=0.0 0.00
0.00 2 3 4 5 67 BSOI 2 4 6 1 0 F 3 4 5 6 7 0.0

n

Fig. 3.9 Area uniformemente cargada para el caso de Boussinesq, segin Fadum.
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En las siguientes tablas se resume el calculo de los asentamientos bajo la losa del cajén de
cimentacién propuesto:

PUNtO Prof. (z) | Distancia z X Y |m=xz|n=ysz| wo > wo0 Ap
(m) (m)

A 53 2.3 35 | 35 1.52 152 | 0215 | 086 | 5.01

13.5 10.5 35 | 35 0.33 0.33 | 0.043 | 0.17 | 1.00

23.5 20.5 35 | 35 0.17 0.17 | 0.014 | 0.06 | 0.33

335 30.5 35 | 35 0.11 0.11 | 0.007 | 0.03 | 0.16

B 5.3 2.3 7 7 3.04 3.04 | 0244 | 024 | 142

13.5 10.5 7 7 0.67 0.67 0.12 0.12 | 0.70

23.5 20.5 7 7 0.34 0.34 | 0.043 | 0.04 | 0.25

335 30.5 7 7 0.23 0.23 | 0.023 | 0.02 | 0.13

Aplicando la expresion para obtener los asentamientos:

Espesor AH AH
Estrato

(m) | w% | Ss e0 Cc A B
Il 5.2 3.22| 24| 7.73| 521| 114| 0.43
\% 10 3.35| 22| 7.37| 543| 045 0.32
\% 10 3.35| 22| 7.37| 543| 0.12] 0.10
\% 10 3.35| 22| 7.37| 543| 0.05| 0.04

1.76| 0.88| 0.87

Como aplicando la expresién anterior, se obtuvieron asentamientos inadmisibles en los
cajones, fue necesario colocar pilotes de friccion a fin de reducir los asentamientos a largo plazo.

Capacidad de carga de los pilotes de friccion.

La capacidad de carga de los pilotes se determino aplicando la siguiente expresion:

Qf = fsAs
Donde:
Qs = Capacidad de carga del pilote de friccion, en ton.
fs = friccion lateral unitaria, dada por

D
fi =Cy +Ksy7ftan6

Pero como ¢ = 0, el segundo miembro de la ecuacion anterior es igual a cero, asi
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A = area lateral del pilote, en m?.

El valor Cy se determind mediante el empleo de la grafica de la Fig.3.10; utilizando el valor
de la cohesion de cada estrato considerado que contribuye a la capacidad de carga del pilote

1.25
1.00
Curva promedio para
Q pilotes de concret '_'. i
UD .75 T T Propiedad
- piedades
-0 y T ? del suelo:
S % Cy o
g 050 S— Lo
Curva promedio fdara todos|los ] C
tipos de|pilotes—{ 0
0.25 T T
Muy blanda Poco dura
s /_:Blanda _ Dira - Muy dura _E_ T T
0
2.5 5 7.5 10 12.5 15

Cohesidn C, t/m’

Fig. 3.10 Capacidad de carga por adherencia lateral de pilotes en suelos cohesivos.

Asi, por ejemplo para C = 2.2

Co/C=105 asi Cy=1.05C
Co=1.05(2.2)
Co=fs =2.31

En la siguiente tabla se muestra el calculo de la capacidad de carga para los pilotes de
friccion utilizados en los apoyos del distribuidor vial.

Long.

Pilote |Estrato |Espesor Est. | Arealateral | Areal.T. | Cohesion (C) Co/C | Fs (Co) Qf
(m) (m) (m?) (m?) (Ton/m?) (Ton)
43.9 Il 5.50 2.20 8.80 2.2 1.05 2.31 20.33

1] 31.50 12.60 50.40 3.2 0.90 2.88 145.15
v 6 2.40 9.60 3.9 0.87 3.39 32.57
198.05
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La capacidad de carga considerada para cada pilote es entonces de:
198.05 toneladas.
Asentamientos con pilotes de friccion.

En el andlisis para determinar los asentamientos con pilotes de fricciébn se consideré el
criterio que se muestra en la siguiente figura:

L o ]
| 1
p
(77 /
7222;% 3{{/5{ :27&%%@%5%5%3%zg/ééééézééééz Suelo firme
L" 0 --! Suelo blande

Fig. 3.11 Cimentacion desplantada sobre un estrato blando confinado.

Asi, en cada lente duro que se encuentra en el depdsito principal de arcilla por debajo de la
profundidad de desplante de los pilotes (46 m), se considera un incremento del area de aplicacion
de la presién neta (expansion lateral a 45°) como se muestra en la figura anterior.

-46.0 m Prof. de desp.
pilotes.

Arcilla

-49.0m
W W N WoW W W WY W W Y W W W W W MOV N VW WY W N ag gy

| -E0.6 m
1-50.8 m

-51.8m
-52.0m

{-52.6 m

-53.0m
-E3.3m
-53.5m

=547 m
-54.9 m

-57.6 m Depdsitos

: : : 2| profundos

Fig. 3.12 Estratigrafia para el célculo de asentamientos con pilotes.
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Considerando el corte estratigrafico del perfil de la Fig. 3.12, se realizo el siguiente analisis
para obtener el asentamiento en los puntos sefialados al centro en cada subestrato de arcilla entre
los lentes duros, correspondiente a la presion neta afectada por la variacion del area, para
posteriormente obtener el total acumulado.

Ao = 23512 = 552.72 m? p=W/,
W = 1.71 ton/m? W =PxA=171(552.72) = 945.15 Ton
ParaAHa47.5m
D,=W « W,
H=30m;z=15m
ParaA:xyy=11.76m Wou =m=%/,=1176/ =784
n=Y/,=1176/ =784

ParaB:xyy=23.51m Wop =m =%/, =2351/ ~=1567

n=7Y/,=2351) . =1567

Los valores de m y n en cada caso se utilizan para obtener W, en la Tabla 3.1 y calcular 4,
para el asentamiento en cada punto, mismos que se condensan en la Tabla 3.2 al final del
apartado.

Calculo de la presion neta (o) 249 m

Gag = 4 W * W, w = 1.71 ton/m?

Wy =m =%/, =1176/, =302

n="/,=1176/, =302

De la gréfica de la Fig. 3.9

W, = 0.247

040 = 4(W x W,) = 4[(1.71)(0.247)] = 1.69 ton/m?
Calculo de la presion neta (o) a 49.3 m

W, =P x A = 1.69(552.72) = 934.1 Ton

Auos = 24.112 = 581.29 m?

O493 = Pho3 = /A = 934.1/581.29 = 1.61 ton/m?
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Para el estrato de 49.3 m a 50.6 m
W, = 1.61ton/m?
Para AHa49.95m
D,=W =W,
H=1.30m;z=0.65m
ParaA:xyy=12.06m Wou =m =%/, =1206/, - = 1855
_Y/ — 1206 -
n=Y/,= /0.65 = 18.55
ParaB:xyy=24.11m Wop =m =%/, =2411/0 = 3709
_Y/ —2411 _
n="/,= /0.65 = 37.09

Los valores de m y n en cada caso se utilizan para obtener W, en la Tabla 3.1 y calcular 4,
para el asentamiento en cada punto, mismos que se condensan en la Tabla 3.2 al final del
apartado.

Calculo de la presion neta (o) a 50.6 m

G506 = 4 W * Wy w = 1.61 ton/m?
W,=m=%/,= 12.06/1.3 =928
n="/,=1206/ , =928
De la gréfica de la Fig. 3.9
W, = 0.249
Os06 = AW x W,) = 4[(1.61)(0.249)] = 1.60 ton/m?
Calculo de la presion neta (o) a 50.8 m
Weoe = P * A = 1.60(581.29) = 930.06 Ton
Acog = 24.51% = 600.74 m?
0508 = Psog = W/A = 930'06/600.74 = 1.55 ton/m?
Para el estrato de 50.8 m a 51.8 m
Wso g = 1.55 ton/m?

ParaAHa51.3m

D, =W W,
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H=1.0m;z=0.50m

ParaA:xyy=12.26m Wou =m =%/, =1226/, ) =2452
_Y/ —1226 _

n=Y/,= /o050 = 24.52

ParaB:xyy=24.51m Wop =m =%/, =2451/0 ) = 4902
_Y/ 2451 _

n=Y/,= /o.50 = 49.02

Los valores de m y n en cada caso se utilizan para obtener W, en la Tabla 3.1 y calcular 4,
para el asentamiento en cada punto, mismos que se condensan en la Tabla 3.2 al final del
apartado.

Calculo de la presion neta (o) a51.8 m
o518 = 4 W * Wy w = 1.55 ton/m?
W, =m=%/,=1226/, = 1226

n=Y/,=1206/ =1226

De la gréfica de la Fig. 3.9
W, = 0.250
0515 = 4(W % W,) = 4[(1.55)(0.250)] = 1.55 ton/m?

Calculo de la presion neta (o) a 52.0 m
Wey g = P * A = 1.55(600.74) = 931.15 Ton
As, o = 24912 = 620.51 m?
0520 = Psz0 = W/A = 931'15/620.51 = 1.50 ton/m?
Para el estrato de 52.0 m a 52.6 m

Ws, o = 1.50 ton/m?

Para AHa52.3m

A=W x W,

H=0.60m;z=0.30m
Para A:xyy = 12.46m Woa =m =%/, =1246/ . = 4153

ParaB:xyy = 24.91m Wop =m =%/, =2491/, ., =8303
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Los valores de m y n en cada caso se utilizan para obtener W, en la Tabla 3.1 y calcular 4,
para el asentamiento en cada punto, mismos que se condensan en la Tabla 3.2 al final del
apartado.

Calculo de la presion neta (o) a 52.6 m
G526 = 4 W * W w = 1.50 ton/m?
Wy =m =%/, = 1246/ - =208
n=Y/,=1248/ . =208
De la gréfica de la Fig. 3.9
W, = 0.250
0sy6 = 4(W x W,) = 4[(1.50)(0.250)] = 1.50 ton/m?
Calculo de la presion neta (o) a 53.0 m
Weye = P * A = 1.50(620.51) = 930.77 Ton
Acs o = 24.91% = 661.0 m?
0530 = Ps30 = W/A = 930'77/661.0 = 1.41 ton/m?
Para el estrato de 53.0 m a 53.3 m
Wss o = 1.41 ton/m?
Para AH a53.15m
A=W xW,
H=030m;z=0.15m
ParaA:xyy=12.86m Wou =m=%/,=1286/, ~=8573
n=Y/,=1288/ . =8573

ParaB:xyy=2571m Wop =m =%/, =257T1/0 = 17140

n=Y/;=2571/ £ =171.40

Los valores de m y n en cada caso se utilizan para obtener W, en la Tabla 3.1 y calcular 4,
para el asentamiento en cada punto, mismos que se condensan en la Tabla 3.2 al final del
apartado.

Calculo de la presion neta (o) a 53.3 m
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Gs33 =4 W * W w = 1.41 ton/m®
Wy=m=%/,=1286/ . =429
n=Y/,=1286/ . =429
De la gréfica de la Fig. 3.9
W, = 0.250
Os35 = 4(W x W,) = 4[(1.41)(0.250)] = 1.41 ton/m?
Calculo de la presion neta (o) a 53.50 m
Wess = P x A = 1.41(661.0) = 932.01 Ton
Ags s = 26.11% = 681.73 m?
Os35 = Ps35 = W/A = 932'01/681.73 = 1.37 ton/m?
Para el estrato de 53.50 m a 54.70 m
Wss s = 1.37 ton/m?
Para AH a54.10 m
A=W x W,
H=120m;z=0.60m
Para A:xyy = 13.06 m Woa =m =%/, =1306/ . =2177
n=Y/,=1306/ . =2177
ParaB:xyy=26.11m Wop =m =%/, =2611/) . = 4352

Los valores de m y n en cada caso se utilizan para obtener W, en la Tabla 3.1 y calcular 4,
para el asentamiento en cada punto, mismos que se condensan en la Tabla 3.2 al final del
apartado.

Calculo de la presion neta (o) a 54.7 m
Gsa7 =4 W * W, w = 1.37 ton/m®

De la gréfica de la Fig. 3.9
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W, = 0.250

Osa7 = AW * W,) = 4[(1.37)(0.250)] = 1.37 ton/m?
Calculo de la presion neta (o) a 54.90 m

We,, = P x A =1.37(681.73) = 933.97 Ton

Ac,o = 26,512 = 702.78 m?

O549 = P54.9 = W/A - 93397/70278 = 1.33 ton/m?

Para el estrato de 54.90 m a 57.60 m, donde se encuentran los depositos profundos.
Ws4 o = 1.33 ton/m?
Para AH a56.25m
A=W x W,
H=270m;z=1.35m
ParaA:xyy=13.26m Wou =m=%/,=1326/ . =982
n="/,=1326/ . =982

ParaB:xyy=26.51m Wop =m =%/, =2651/ - =1964

n=7Y/,=2651/ .. =1964

Los valores de m y n en cada caso se utilizan para obtener W, en la Tabla 3.1 y calcular 4,
para el asentamiento en cada punto, mismos que se condensan en la Tabla 3.2, mismas que a
continuacion se presentan:

Tabla 3.1
Punto |Prof. |Distanciaz |x y m=x/z |n=y/z |wp > Wo Ap
(m) |(m)
A 47.5 15| 11.76| 11.76 7.84 7.84| 0.25 1.00f 171
49.95 0.65| 12.06| 12.06| 1855| 1855| 0.25 1.00| 1.61
51.3 05| 12.26| 12.26| 2452| 2452| 0.25 1.00| 1.55
52.3 0.3| 12.46| 12.46| 41.53| 41.53| 0.25 1.00| 1.50
53.15 0.15| 12.86| 12.86| 85.73| 85.73| 0.25 1.00| 141
54.1 0.6| 13.06| 13.06| 21.77| 21.77| 0.25 1.00| 1.37
56.25 1.35| 13.26| 13.26 9.82 9.82| 0.249 1.00| 1.32
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Punto |Prof. |Distanciaz |x y m=x/z |n=y/z |wp > Wo Ap
B 47.5 15| 2351| 2351| 15.67| 15.67| 0.25 0.25| 0.43
49.95 0.65| 24.11| 2411 37.09| 37.09| 0.25 0.25| 0.40
51.3 05| 2451| 2451| 49.02| 49.02| 0.25 0.25| 0.39
52.3 03| 2491| 2491| 83.03| 83.03| 0.25 0.25| 0.38
53.15 0.15| 25.71| 25.71| 171.40| 171.40| 0.25 0.25| 0.35
54.1 06| 26.11| 26.11| 43.52| 43.52| 0.25 0.25| 0.34
56.25 135/ 26.51| 26.51| 19.64| 19.64| 0.25 0.25| 0.33
Tabla 3.1 (Cont.)
Estrato Espesor w% Ss € Cc AH (m) | AH (m)
(m) A B
I 3 288 | 21 | 6.05 | 464 | 0.11 0.03
I 1.3 279 | 21 | 586 | 449 | 0.04 0.01
M 1 299 | 21 | 6.28 | 483 | 0.03 0.01
\Y 0.6 234 | 21 | 491 | 3.73 | 0.02 0.00
\Y 0.3 113 | 21 | 237 | 168 | 0.01 0.00
VI 1.2 2.5 21 | 525 | 400 | 0.03 0.01
Vil 2.7 183 | 21 | 3.84 | 287 | 0.06 0.02
TOTAL 0.30 0.08 |0.22

Tabla 3.2

Los asentamientos totales calculados se encuentran dentro del limite permisible para
estructuras aisladas, establecido por el RCDF en sus NTC para la construccién de cimentaciones.

111.3.4 Estabilidad de taludes.

Para verificar que las paredes de la excavacion sean estables, se hizo mediante el

cumplimiento de la desigualdad

Donde:

yH + Z q Fc < NoCugFp

y. peso volumétrico del material (entre la superficie y el Nivel de Maxima Excavacion).

H: altura méaxima de la excavacion.

g: sobrecarga igual a 1.5 ton/m? (tomado de las NTC del RCDF).

Fc: factor de carga, igual a 1.0.

Uq: factor de reduccion debido a la sobrecarga que depende de la relacion g/yH.

No: nimero de estabilidad que depende del angulo del talud.

C: cohesién mas baja en la altura de la excavacion.

(1)3AMBU, N., “Stability analysis of slopes with dimensionless parameters”,

Prentice Hall, Harvard University, Harvard series No. 46, 1959.
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Fr: factor de reduccion de resistencia, igual a 0.7.

s (8=0)

1.0 v
—_— a=20
Fc;::;or %S:; 1.0
0.5
0.9 %h‘“\;:—
0.8 R
i ] ] !
0 0. 0.2 0.3 0.4 0.5
q/yH
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Fig. 3.13 Factor de reduccién pg.
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4 __15 _ 553
yH (153

Del nomograma de la Fig. 3.13:

Con un talud de 90° Uq = 0.82

Y de la gréafica de la Fig. 3.14:

Con un talud de 90° N, = 3.83

Asi
(1.5)(3.0) + (1.5)(1.0) < (3.83)(2.2)(0.82)(0.7)
6.00 ton/m < 4.84 ton/m?

Como la condicion no se satisface, el talud de la excavacion falla, por lo que para adoptar
taludes verticales sera necesario un sistema de ademe para las paredes de la excavacion, que
para el caso estudiado, estara constituido por constituido por una ataguia metdlica, la cual quedara
desplantada a 6.0 m de profundidad.

[11.3.5 Falla de fondo por cortante.

Cuando se construyen excavaciones para fines de cimentacion se plantean una gran
cantidad de problemas préacticos, algunos de los cuales ya han sido someramente tratados en
parrafos anteriores. Sin embargo no se ha mencionado el que constituye una de las causas de falla
mas frecuentes y peligrosas en excavaciones abiertas en arcillas: la falla de fondo de la
excavacion.

En este tipo de falla ocurre un asentamiento del terreno vecino, acompafiado por el
levantamiento generalmente rapido del fondo de la excavacioén: lo que sucede es que el material
vecino fluye hacia el centro de la excavacion, que se levanta correspondientemente. Este tipo de
falla ha sucedido en zanjas para tubos y drenajes y en excavaciones relativamente profundas.

Las excavaciones para fines de cimentacion se realizan lo suficientemente rapidas como
para que sean despreciables los cambios en presidn neutral dentro de la arcilla, por lo que todos
los andlisis de estabilidad pueden hacerse con datos provenientes de pruebas triaxiales rapidas.

La capacidad de carga de una arcilla, a la profundidad Df esta dada, por ejemplo segun la
férmula de Skempton por:

qc = CNC + VDf
Si sobre el suelo existe una sobrecarga la magnitud q, el valor de g, pasa a ser

Gc =CN.+yDs+q
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En el segundo miembro de la q

ecuacion anterior, el término CN.

representa la resistencia del suelo a ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
lo largo de la superficie de falla, en
tanto que el término y Dy + q
representa el esfuerzo al nivel de
desplante debido al peso del suelo
subyacente y a las sobrecargas que
hubiere. En el caso de una
excavacion, en el instante de falla de
fondo incipiente (Fig. 3.15), la
resistencia a lo largo de la superficie
de falla (CN;) se opone al flujo del
material del talud hacia el fondo de la
excavacion, a donde tiende a
moverse por efecto de la presion y Df
+ g. Es evidente que, en el instante
de falla de fondo incipiente, se
tendria:

SUPERFICIE DE FALLA

Fig. 3.15 Falla de fondo en excavaciones de arcilla.

CN. =yYDpmsx +q

La formula anterior da la profundidad maxima a que puede llevarse la excavacion, sin que
falle por fondo. En la realidad sera necesario adoptar una precaucién adicional por medio de un
factor de seguridad; asi

D.4g= CN,
YUr+q= FS
De donde
CN,
FS=——
yDs +q

La expresion anterior permite calcular la seguridad de la excavacion contra falla de fondo.
En la practica un valor de 1.5 para Fs parece ser suficiente en todos lo casos, pues la
aproximacion de los calculos resulta del orden de + 20 %, cuando se les compara con los
resultados obtenidos de fallas reales.

Una observacion de interés es que la falla de fondo es independiente de la falla del talud
como tal y no es causada por un mal ademado de los mismos. De hecho en una excavacion no
ademada la falla de talud siempre ocurre antes que la fondo, pues el nimero de estabilidad de un
talud es como minimo 4 y como maximo 5.3 (reciprocos de 0.25 y de 0.181, respectivamente),
como se vio en el capitulo V, nimeros que son menores que 6.2, valor minimo de N, segun la
teoria de Skempton, para una excavacion cuadrada. Asi, tedricamente, la falla de fondo solo puede
ocurrir en excavaciones ademadas, en que la falla de los taludes esta restringida; sin embargo, la
distorsion que la falla de fondo implica, puede llevar a la excavacion a un colapso mas general.
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Para el andlisis del apoyo del puente:

. (22)(698)
B=mseo+as =
Asi
_ (22)(6.98)
15)E0)+(18) = —75e—

6=6

La condicién se cumple, por lo que la falla de fondo no se presentara en la excavacion de
7.0 m de largo por 7.0 m de ancho.

111.3.6 Falla por de fondo por subpresion.

La falla por subpresion de la excavacion para alojar el cajon de cimentacion se evalud de
acuerdo a la estratigrafia y propiedades del suelo, determinando un Factor de Seguridad mediante
la siguiente expresion:

H

FS =V_
YwH
F§S>12

Aplicando la expresion anterior y con los datos de la siguiente figura:

0.0m
2.2 m
_24m _ == _ NAF
3.0m
h
H
7.6 m

Fig. 3.16 Falla de fondo por subpresion.
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15 ton

FS = m3

) (4.60m)

)(5.40m)

FS=0.98

Como el resultado no satisface la condicion expresada, la falla por subpresién se
presentard, por lo que se debera implementar un control de las condiciones hidraulicas del terreno
mediante pozos de alivio o un bombeo profundo.

[11.3.7 Presiones temporales sobre muros tablestacados.

En la determinacion de las presiones para el disefio e instalacion de se consideré una
excavacion con profundidad maxima de 3.0 m, con taludes verticales retenidos por muros a base
de tablestacas, con una sobrecarga superficial y siguiendo las recomendaciones establecidas en el
Manual de Disefio de Obras Civiles de la Comisién Federal de Electricidad, tomando en cuenta los
siguientes efectos:

- La presion hidraulica que ejerce el agua obtenida como el producto de su peso
volumétrico por la profundidad.

- La presion de la masa de suelo en condicion de reposo obtenida como el producto
acumulado del peso volumétrico total para profundidades sobre el nivel fredtico, y bajo este, el
peso volumétrico sumergido, por los espesores en que estos pueden considerarse del mismo valor,
afectados por el coeficiente de presion de tierras correspondiente.

- La accién de una sobrecarga uniformemente repartida actuando en la superficie del
terreno, en un area rectangular contigua al muro, obteniéndose los esfuerzos inducidos bajo un
punto en la parte media lateral del area, afectados por el coeficiente de presion de tierras en
reposo o activo, seglin se requiera determinar la presion para disefio o instalacion de troqueles.

Para tomar en cuenta las solicitaciones sismicas, se determind una componente
horizontal expresada como el producto del peso de la masa de suelo potencialmente deslizante por
un coeficiente sismico de 0.40 (Zona de Lago).

Una vez calculados los valores de estos tres efectos se superponen obteniéndose la
envolvente de presiones horizontales, la cual es transformada a la distribucion equivalente
propuesta por Peck en la que el volumen de esfuerzo es igual a una envolvente trapezoidal con
base mayor igual al 75% de dicha profundidad y altura dada por la siguiente expresion:

24

Donde:
h: presion horizontal maxima.

A: volumen de esfuerzo considerando la superposicion de las presiones debidas al agua, al
suelo y a la sobrecarga.
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B: profundidad maxima de excavacion
b:0.75B

para el caso estudiado

a) Empuje debido al suelo.

E, =yhk, +vy'hk,
_ ton ton
E, = (LSW) (2.2 m)(0.4) + (o.sﬁ) (0.8 m)(0.4)

E; = 1.48 ton/m?
b) Empuje debido al agua.
E, =v,h
E, = (1.0“)—’31) (0.8m)
m
E, = 0.8 ton/m?

¢) Empuje debido a una sobrecarga.

Considerando una longitud de influencia de la sobrecarga de 10 m, a partir de la orilla de la

excavacion, se toman los valores tabulados en la siguiente tabla:

d) Empuje debido al sismo.
¢ =209 H=3.0m

Espesor unitario=1.0m; y=1.5 ton/m®

x a=90°—(45+%/,)
. a =90° — (45 +20/,)
W a=35°
H X
¥ - tana =— . x = Htana
- EC H
T s S s x = (3.0)tan 35°
x=21m

= 2
> > > 315m

W =Axy+10m=(3.15)(1.5)(1.0) =4.73 ton

114



Zona de Lago (IlI)

Anélisis geotécnico de la cimentacion solucion

Ahora, para obtener la transformada de Peck

A=5.62

B=3.0m

b = 0.75B = 0.75(3.0) = 2.25

Q=2
C=0.4
E= WC —473(0'4) =0.95
=wg=4 >)=0.
W 0.95 )
Ess =ﬁ ZT =0.32 ton/m
_(B+b)h _(214+107)(22) _
| == > =353
3.08 +2.14)(0.8
i =( )(0.8) — 209
2
Ar =5.62
. 24
T B+b
b= 2(562) ton
T (30+225) T m?

La envolvente de presion para disefio de ataguias es el que se muestra a continuacion.

1 2 3 4  Ton/m2 5
0.75 II'DT | ] I ;

Esc

0.32]

Ess

Et

Fig. 3.17 Empujes sobre sistema de ademe.

115



Anélisis geotécnico de la cimentacion solucion

2 3 4  Tonfm2 5
DIE f f f !

3.2

Iy

L'

J'y

NAF

i

[

3.2

- Fig. 3.18 Transformada de Peck para el disefio de ataguias.

I11.3.8 Revision de la falla por empotramiento de la ataguia metélica.

A continuacion se presenta el andlisis para determinar la longitud de la ataguia metéalica en
cantiléver utilizada para el sistema de ademe de la excavacion que alojara al cajon de cimentacion.

1) KA = KA, -
Kp = Kp, ™ -
0.0m [57\
Ka = Ka' = 0.29944
y=15
Célculo de la presion efectiva sobre la ¢ = 30°
linea de dragado = g
g=vh+y'h neF CEM =0T
_ ton ton som ¢ = 30° A Df
y=2.2
ton
- = o
1
E =S Ky H? §
ban _ ,\“:Z;

E—1(029944)(15t0n) 2.2 m)?
=3 Stz ) @2m)

E =1.09ton

2) Determinar Rpy y

Bh . Bh__,
Ra =7KA +BhKA +7KA
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Diagrama de

R, =E, +E, +E; presiones
Z M,E=0 }
3.3
Eid, + E;dy + Esds = R,y
— E1d1 + Ezdz + E3d3 7 o4
y= R,
2.2 0.8 0.8

__(09) (? + 0.8) +(0.791) (7) +(0.048) (?)

Y 1.03
5 =1037m

3) Calculo de los coeficientes para la ecuacion:
Empujes
R,(12Cy +R,)
2 _ _ _ a a -
D2(4C — q) — 2DR, T 0
Et
ton ton ton -
(4c-q) = 4(2.2—2) - (3.7—2) =51—
m m m 3.3 (K)
ton s
R,(12Cy + R,) = 1.93 ton [(12) (Z'ZW) (1.037 m) + 1.93 ton)
ton = Ex E
=56.55 —

m 0.4 (K.)

2R, = 2(1.93 ton) = 3.86 ton

_ ton ton\ _
26+q= Z(Z'ZW) + (3'7W) =81—

4) Sustituyendo en la ecuacion y resolviendo:

D?(5.1) — D(3.86) — )

ton

(56.55) _

5.1D*-3.86D—-6.98=0

b+ VBT —dac

D =
2a

D= —(—3.86) +./(—3.86)2 — 4(5.1)(—6.98)

2(5.1)
D, =1.608m
D, =—-0851m

5) Para verificar si la solucion parcial encontrada es correcta debemos ver si la estatica

de las fuerzas es satisfecha:
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5.a
Z_D(4C—q)—Ra
4C
, _ (1608 m)(5.1) — 1.93
42257
z=0.7126
5.b
S =0
R, +gsc _D@4C—-§) =0
(1.93) + 0'7; 26 8(2.2) — (1.608)(5.1) = 0
0=0
6) Aplicar FS
D =1.608m
FS=13

1.608(1.3) =2.09m
7) Determinar altura total (Hr) de la tablestaca:
H, = H + DF;
H; = (3m) + (2.09 m)
H; =509m=5.1m

La longitud de la ataguia utilizada en el proyecto se decidié fuera de 6.0 m, debido a que
dicha medida se aproxima a la obtenida analiticamente para garantizar la estabilidad del ademado,
y de esta manera se aprovecha la longitud comercial de las piezas que es de 12 m, al no realizar
cortes adicionales a los segmentos.

I11.3.9 Empujes sobre los muros perimetrales del cajon de cimentacion

a) Empuje debido al suelo.

E;, = yhk, + y'hk,
_ ton ton
E, = (1.5W) (1.7 m)(0.6) + (o.sﬁ) (0.8 m)(0.6)

E, =2.03 ton/m?
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b) Empuje debido al agua.
E, =v,h
E, = (1.0';2—’;) (0.8m)
E, = 0.8 ton/m?

¢) Empuje debido a una sobrecarga.

Considerando una longitud de influencia de la sobrecarga de 10 m, a partir de la orilla de la
excavacion, se toman los valores tabulados en la siguiente tabla:

d) Empuje debido al sismo.
¢=20°; H=3.0m

Espesor unitario=1.0m; y=1.5 ton/m®

) a=90° - (45+%/,)
_—
o a = 90° — (45 +20/,)
W a=35°
LI Do . tana =— .~ x =Htana
_ K o 3‘5\0 H
T s s s x = (3.0) tan 35°
x=21m

_bh_xH _(21)(30)

= 2
> > > 315m

W =Axy+10m=(3.15)(1.5)(1.0) =4.73 ton

ZonadeLago (I) Q=2

C=04
E—WC—473(0'4)—095
=w5=4 5)=0.

W 095 )
ESS=E=T=0.32ton/m

En la Figura 3.19 se grafican los empujes considerados para el disefio de los muros de los
cajones de cimentacion.
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1 2 3 4 Tonfm2 5
I I I I I
1.03
11
Esc
21
NAF 179 261
Es
E Et
5 | DE2 w
T 2.03 3.63
Ess ne
m
4L Fig. 3.19 Empujes sobre muros perimetrales.

[11.3.10 Célculo del gasto de infiltracion a la excavacién. (Red de flujo)

_KHNf
Q= N,

Donde

K = coeficiente permeabilidad del suelo.
H = carga hidraulica, igual a 0.8 m.

N¢ = nimero de canales de flujo de la red.

Ne = nimero de equipotenciales de la red.

a.0m
2.2m
2.4m
MAF
— 0 — A =T
7.em

Fig. 3.20 Red de flujo para gasto de infiltracion.
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Utilizando un coeficiente de permeabilidad K = 1x107, y aplicando la expresion dada
obtenemos:

4
= (1x1077)(0.8 (—)
Q = (1x107)(08) (15
m3
Q=32x10"%— porml

seg

De la planta de la cimentacion se tienen 28 ml

Asi:

m3
=28ml (3.2x107%—
or=2omi (321207 )

3

m
=896x 1077 —
Qr x seg

=3.23 a
QT_ ) hT
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Proceso Constructivo

CAPITULO IV.- PROCESO CONSTRUCTIVO

IV.1 Proceso Constructivo.

Se define como Proceso Constructivo, en el ambito de la Ingenieria Civil, al conjunto de
fases sucesivas en el tiempo dedicadas a la transformacion de los recursos (materiales, maquinaria
y mano de obra), necesarias para la materializacion de un edificio o de una infraestructura. Si bien
el proceso constructivo es singular para cada una de las obras que se pueda concebir, si existen
algunos pasos comunes que siempre se deben realizar.

El proceso constructivo se puede representar graficamente de la siguiente forma:

Control Administrativo

Recursos i

(mate_f'a|?sv » Proceso Constructivo Obra Terminada
magquinaria y

mano de obra). T

Control de Calidad

Variables del proceso constructivo.

1. Controlables.
e Calidad de los materiales (a través de normas y especificaciones).
e Tiempo de duracion.
e Magquinaria.
e Mano de obra.
2. No controlables.
e Costo de los materiales.
e Clima.
e Otros fendmenos naturales (sismos, etc.)
e Costo de la mano de obra (a través de la Comision Nacional de Salarios Minimos).

En el suceder del procedimiento constructivo, intervienen también procesos de control que
permiten monitorear la obra a fin de garantizar la economia y seguridad de la obra durante la
construccion, y asi lograr una obra terminada de calidad adecuada.

Dichos procesos de control son:
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Proceso Constructivo

Control Administrativo
Procesos de control

Control de Calidad
Control Administrativo.- vigila, supervisa y controla los costos de la obra.
Control de Calidad.- se encarga de vigilar la seguridad de la obra.
En ambos controles, se deben tomar en cuenta las siguientes etapas:

Establecimiento del estandar.
Verificacion de lo real vs lo estandar.
Accién correctiva.

Mejoramiento de lo estandar.
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En el proceso constructivo de toda obra de infraestructura existen aspectos que requieren
especial atencion, tales como la calidad de los materiales y de los trabajos, pero en el rubro de la
geotecnia, es decir, en el proceso de construccion de la cimentacion de dicha estructura, surgen
diversas situaciones que el ingeniero de cimentaciones debe considerar a fin de tomar las medidas
y precauciones necesarias para que no ocurran accidentes o contratiempos en la construccion.
Entre los aspectos principales a considerar encontramos: el control de agua en el suelo de las
excavaciones, los movimientos inesperados en la masa del suelo asi como la condiciones
hidraulicas del mismo que podrian llegar a afectar la estabilidad de las excavaciones durante los
trabajos; asi también, procedimientos de construccién especializados, tales como la hinca de
pilotes, que requieren especial atencion para su adecuada realizacion.

En los siguientes parrafos, se exponen brevemente los mencionados aspectos.

IV.1.1 El agua en el suelo.

El agua existente en el terreno suele ser uno de los problemas de mayor dificultad en los
trabajos de excavacion, por lo que un aspecto muy importante en cualquier investigacion del
terreno es el estudio de las condiciones del agua subterrdnea en el sitio (localizacion, etc.) y de los
efectos de la misma sobre las propiedades de ingenieria del suelo.

Los ensayos de los Limites de Atterberg sefialan como puede variar el suelo de sélido a
fluido viscoso con el contenido de agua. Las observaciones individuales del suelo seco y humedo
en y alrededor de excavaciones, a lo largo de caminos y en cualquier otro lugar muestran un
amplio intervalo en sus diferentes estados. Los suelos cohesivos son muy duros, fragiles y tienden
a contraerse cuando estan secos, y son muy blandos, plasticos y tienden a expandirse cuando
estdn humedos. Los suelos sin cohesion varian desde moldeables a desmoronables para los
estados himedo y seco respectivamente.

Esto no siempre es facil, ya que los niveles piezométricos en los diferentes estratos no son
necesariamente los mismos, en particular cuando se encuentra una capa de material de facil
drenaje en medio de dos capas relativamente impermeables. En efecto, en algunos estratos
pueden existir condiciones artesianas. Mas aun, las condiciones del agua subterrdnea pueden
variar con el tiempo, debido por ejemplo al efecto de las estaciones o de las mareas, y por
consiguiente, es necesario realizar observaciones a lo largo de un extenso periodo cuando sea
necesario medir dichas fluctuaciones.
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La primera indicaciéon de agua subterranea puede ser la humedad en las muestras de suelo
o el goteo dentro de los agujeros de los sondeos. Estas observaciones son posibles solo en el caso
en que los sondeos sean en seco. Sin embargo, aunque estas condiciones deben ser registradas,
pudieran representar solamente saturacion capilar o un nivel freatico colgado. Los derrumbes en
los agujeros en arena, sin ademado, que se hacen con barrenas, son también indicacion de agua
subterrdnea dejando que el agua en los agujeros alcance su nivel de equilibrio. En suelos arenosos
esto se logra en pocas horas, pero en arcillas se necesita una semana o mas....

En la mayoria de los el nivel del agua se mide en los sondeos exploratorios; sin embargo,
frecuentemente es necesario hacer sondeos expresamente para la medicion del agua subterranea
cuando se supone que hay agua colgada o artesiana o si la técnica de perforacion (como la que
usa el lodo de perforacion) oscurece el agua.

Todo lo anterior resulta necesario ya que, un bombeo continuo resulta un procedimiento
bastante costoso y la entrada de agua de los terrenos circundantes puede provocar el
asentamiento de las estructuras adyacentes. Un flujo elevado puede causar la erosion o colapso
de los lados de excavaciones abiertas. En ciertos casos puede producirse inestabilidad en la base,
debido a la filtracion ascendente hacia el pozo de bombeo, o si el fondo de una excavacion en
arcilla estd situado sobre una capa permeable que contiene agua a presion artesiana. Sin
embargo, con un conocimiento del suelo y las condiciones de agua en el terreno y la comprension
de las leyes del flujo hidraulico, es posible adoptar métodos de control de agua del terreno que
garanticen un esquema de construccion econdmico y seguro para cualquier condicién. Lo
importante es obtener toda la informacion necesaria antes de comenzar el trabajo.

IV.1.1.1 Control de agua en las excavaciones.

El método tradicional para determinar los niveles freaticos consiste en medir la profundidad
de la superficie del agua libre en una perforacién. Sin embargo, el tiempo necesario para que el
agua llegue a su nivel de equilibrio depende de la permeabilidad del suelo; en los suelos de facil
drenaje solo se necesitaran algunas horas en tanto que en los suelos de baja permeabilidad se
necesitaran dias o hasta semanas. Ademas, inclusive en las perforaciones revestidas no se sabe a
ciencia cierta de cual estrato proviene el agua; es posible, por ejemplo, que el agua de un estrato
superior se infiltre por la parte exterior del revestimiento y penetre por la base de la perforacion, o
también, que el agua superficial durante las lluvias fuertes escurra dentro de la perforacion. Para
establecer las condiciones del agua subterrdnea con algin grado de precisién es preferible instalar
piezometros a las profundidades adecuadas.

Todos los piezémetros necesitan que se produzca un pequefio flujo de agua en su interior
para poder registrar la verdadera presion del agua. El tiempo que necesita un piezémetro para
llegar a la verdadera presion se denomina tiempo de respuesta, el cual depende de la cantidad de
flujo que necesita el piezometro para su funcionamiento y de la permeabilidad del suelo en el sitio.
Para medir la presion intersticial de una manera eficiente y confiable, el piezémetro debe funcionar
con un flujo minimo y debe tener un tiempo de respuesta tan corto como sea posible.

El piezometro mas simple es el piezOmetro de tubo abierto, que estd constituido por un
tubo con seccién perforada en el extremo inferior, 0 también por un tubo conectado con un
elemento poroso. La parte de la perforacién donde se encuentra la seccion perforada o el elemento
poroso se llena con arena o grava fina y se sella a un nivel apropiado. El extremo superior del tubo
que forma el piezémetro debe ser accesible si se requiere determinar el nivel del agua mediante
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una plomada y si se sella con un tapén, debe permitirse ventilacion para lograr el equilibrio de
presiones. En la figura 4.1a se muestra un piezdmetro de tubo abierto de tipo Casagrande.

La principal desventaja de los piezémetros de tubo perforado se relaciona con su uso en
suelos con permeabilidad relativamente baja, en los cuales el tiempo de respuesta es bastante
lento. En este tipo de suelos es preferible utilizar piezometros hidraulicos, en los que la presion
intersticial se mide con un pequefio elemento poroso conectado a un tubo del delgado que
transmite la presion a un manémetro de mercurio 0 a un mandémetro de tipo Bourdon. La utilizacion
de tubos delgados y un sistema cerrado de medida de la presién permite que el piezdmetro
funcione de manera adecuada con solo

una pequefia cantidad de agua que - ~ - Tubo abicrta de & /'1/ "Tubos
atraviese el elemento poroso. Sin digmetro interno / “/P' delgados
embargo, para tener un tiempo de = 12mm . /;/
respuesta rapido se requiere que no 5 %//4_53110 de
exista aire en el sistema, por esta 5—Elemcntppcrforado {au:i / bentonita
razén, la mayor parte de los ) 9 de aproximadasnentel -~ |t _
. e . 0 2.50 mm X 40 mm .y
piezémetros hidraulicos son del tipo de J
tubo doble, en los que el elemento 8{)
poroso est4d conectado al punto de O0 _ i

. , Elemento porose —g—sd—
medida a traves de dos tubos que OO de aprox. -
permiten purgar el sistema mediante la 0 0 20mm % 40 mm ¢ _
circulacion periddica del agua. En la Q - Arena’ [
Figura 4.1b se muestra un piezémetro —
hidraulico  tipico adecuado para 2} b
utilizare en perforaciones. Fig. 4.1 Piezémetros.

En ciertos proyectos es necesario hacer el seguimiento de las condiciones del suelo de
manera continua antes y después de la construccion; para ello se instalan los equipos de
instrumentacion adecuada que permita el registro de la evolucion de la presién y los
desplazamientos del terreno.

IV.1.2 Instrumentacion de campo.

Es importante anotar que en el disefio de estructuras en las que interviene el suelo, el
ingeniero debe afrontar diversas fuentes de incertidumbre: la gran variabilidad de los depdsitos de
suelo, los problemas relacionados con la dificultad de recuperar muestras inalteradas
representativas para realizar los ensayos de laboratorio y las limitaciones propias de muchos de los
ensayos in situ. Por tanto, a pesar de utilizar técnicas de ensayo sofisticadas y elegantes métodos
de andlisis para predecir los esfuerzos y las deformaciones, en efecto el ingeniero nunca esta
seguro del comportamiento real que tendra en la practica una estructura de suelo.

Por esta razén, en los Ultimos afios se ha vuelto comun instalar instrumentacién de campo
en la mayor parte de proyectos de envergadura, con el fin de controlar su comportamiento durante
la etapa de construccién y, posteriormente, durante su operacion. Este seguimiento sirve de base
al ingeniero para modificar el disefio existente si se observa que el comportamiento durante la
construccion difiere de manera significativa del que se supuso en el disefio. Ademas, la
instrumentacion proporciona una valiosa informacion acerca de la interaccion suelo-estructura, la
cual es de gran utilidad en los futuros disefios de estructuras similares.
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Los métodos de control del comportamiento del suelo varian desde las técnicas simples
basadas en la topografia, con las cuales se miden las variaciones de distancia o de nivel, hasta el
uso de sensores mas o menos sofisticados para medir presiones y desplazamientos. Sin embargo,
es importante notar que la introduccion de cualquier dispositivo de medida cambia inevitablemente
las condiciones que se desea medir in situ; por tanto, debe tenerse especial cuidado en el disefio
de la instrumentacion, de tal madera que este cambio se reduzca al minimo. Otra caracteristica
importante que deben tener tales dispositivos, que a menudo dificultan su disefio, es la capacidad
para soportar el maltrato durante y después de su instalacién, y la capacidad para operar en
ambientes relativamente dificiles, con frecuencia situados por debajo del nivel freatico.

Las principales aplicaciones de la instrumentacion de campo son la medida de la presion
total, de la presion intersticial y de los desplazamientos verticales y horizontales.

IV.1.2.1 Medida de la presion total.

La mayor parte de sistemas disponibles para la medicion de la presién total in situ utiliza
celdas de presion que funcionan mediante el principio del diafragma deformable, cuya deflexién se
mide mediante el uso de deformimetros eléctricos o mediante la medida de la variacion de la
frecuencia de vibracion de un alambre conectado al diafragma.

IV.1.2.2 Medida de la presion intersticial.

Para determinar los esfuerzos efectivos in situ de una masa de suelo se necesita controlar
no solo el valor de la presidn total, sino también los valores de la presion intersticial. Esta se mide
in situ mediante el uso de piezémetros. Para que el piezometro funcione de manera eficiente y
confiable se requiere que el flujo necesario para hacer la medicion sea minimo y que su tiempo de
respuesta sea lo mas rapido posible.

IV.1.2.3 Medida de desplazamientos.

El método mas simple para establecer la magnitud de cualquier desplazamiento de una
estructura se basa en la utilizacion de un nivel de precision y de distancidometros electronicos para
determinar los cambios de posicidn y de nivel en puntos de referencia claramente definidos en la
estructura. Sin embargo, para controlar los desplazamientos al interior de una estructura de suelo o
en un estrato de cimentacion se requieren técnicas diferentes.

Los sensores puntuales de asentamiento se utilizan para controlar el desplazamiento
vertical de puntos especificos del suelo.

Los sensores de asentamiento con tubo vertical permiten medir el asentamiento en varios
puntos a lo largo de una seccién vertical de una masa de suelo.

Los sensores de perfil transversal se utilizan para medir los desplazamientos verticales y
horizontales que se producen principalmente bajo terraplenes.

IV.1.3 Hinca de pilotes.

La operacién de introducir el pilote en el terreno se llama hinca del pilote. Como muchas
otras operaciones que se realizan en las construcciones, la hinca de pilotes es un arte, cuyo éxito
depende de la habilidad e ingeniosidad de los que la realizan; sin embargo, también como en
muchos otros trabajos de construccion se depende cada vez mas de la ciencia de la ingenieria
para hacerlos mas eficaces. AUn més importante que el arte y la ingenieria mecanica envueltos en
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la construccidn, resultan otros factores que aseguran el buen funcionamiento de la cimentacion de
pilotaje una vez terminada. Por lo tanto, el ingeniero que proyecta la cimentacion debe finalmente
intervenir en la construccién y el ingeniero constructor en el proyecto. El método mas antiguo y uno
de los mas ampliamente usados es por medio de una maza. Los constructores orientales usaron
durante centurias un bloque de piedra como maza, un grupo de obreros dispuestos en forma de
estrella alrededor de la cabeza del pilote levantaban la piedra por medio de cuerdas que mantenian
tirantes; por un movimiento ritmico de estirar y aflojar las cuerdas levantaban la piedra en el aire y
guiaban el golpe hacia abajo, sobre la cabeza del pilote. Los romanos usaban un bloque de piedra
gue elevaban por medio de una cabria en forma de A, utilizando la energia de esclavos o caballos
y guiaban su caida por medio de poste verticales.

IV.1.3.1 Equipos paralahinca de pilotes o martinetes.

Aunque la simple armadura en forma de A que se empleaban los romanos para la hinca de
pilotes todavia se usa actualmente (con energia mecanica), la maquina mas cominmente usada
es, esencialmente, una gria montada sobre esteras (Fig. 4.2). Unidas a la pluma de la gria estan
la guias: dos canales de acero unidas entre si por medio de separadores en U y arriostradas por

diagonales. Estos canales

_,Q sirven de guia al martillo o

Y maza que tiene unas aletas

gue le permiten resbalar entre

Martillo los canales la guia. Las guias

estdn aseguradas a la gria

Caldsra do CaMera ds  nor  yn trante  que
yapor vapor )

generalmente es ajustable, lo

cual permite la hinca de

pilotes inclinados. Para los

martillos de vapor se necesita

una caldera de vapor o un
compresor de aire.

Gulas

Martilla
c. Seccidn transversal de las guias

|

=]

l-—Gufas

“Tirante
Filots

». Equipo de gria montado zobre orugas b. Equipe ds guias basculantes
montado sobre pruga:

Fig. 4.2 Equipo paralahinca de pilotes.

El pilote se coloca entre las guias y debajo del martillo. A veces se colocan entre las guias,
preferiblemente, piezas que pueden deslizarse y sirven para soportar lateralmente el pilote a la
mitad o a las cuartas partes de su longitud.

Algunos equipos grandes se montan en una base de
vigas | que se apoya en un armazoén de acero y emparrillado de
madera. Estos equipos se trasladan haciéndolos resbalar sobre
vigas o rodillos. Para trabajos de carreteras se usan equipos de
gria instalados en vehiculos con llantas de goma y para
trabajos dentro de los edificios se han usado hasta martillos
montados en camiones con horquilla para elevar pesas. Algunas
veces estos equipos o martinetes se montan en barcazas para
trabajos marinos o en carros de ferrocarril para trabajos en las
vias. Cuando no hay espacio suficiente para una guia suelen
usarse guias oscilantes que se cuelgan de cables.

p~Escalera=

Martinete

Guia
La caracteristica mas importante de un equipo para la

hinca de pilotes, desde el punto de vista del ingeniero, es su
capacidad para guiar el pilote exactamente. Debe ser lo

“ Pilote

Fig. 4.3 Guia para un martinete
Delmag Diesel de pilotaje.
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suficientemente fuerte y rigido para mantener el pilote y el martillo en su posicién y con la
inclinacion fijada, a pesar del viento, las obstrucciones bajo el terreno y el movimiento del matrtillo.

Martillos 0 mazas para la hinca de pilotes.

El martillo mas simple es la maza, que consiste en un bloque de acero fundido que pesa de
250 a 1,000 kilogramos. Se eleva por medio de un torno de 1.50 a 3.00 m sobre la cabeza del
pilote y luego se deja caer. La hinca de pilotes con maza es simple, pero muy lenta y se usa
solamente en pequerios trabajos en los que el constructor tiene que improvisar su equipo o cuando
no esta justificado el costo del traslado de equipos pesados.

El martillo de vapor de simple efecto se compone de un pesado bloque de acero fundido,
gue es la maza, un pistén y un cilindro. Se introduce vapor o aire comprimido en el cilindro para
levantar la maza 60 a 90 cm, y luego se le da salida al vapor para que la maza caiga sobre la
cabeza del pilote. Estos martillos son simples y fuertes y golpean a baja velocidad, con energia
relativamente constante a pesar del desgaste, los ajustes y las pequefias variaciones en la presion
del vapor.

En los martillos de doble efecto o diferenciales se emplean el vapor o el aire comprimido
para levantar la maza y para acelerar la caida. Los golpes son mas rapidos, de 95 a 240 por
minuto, con lo cual se reduce el tiempo necesario para la hinca del pilote hasta se hace esta mas
facil en arena suelta. El martillo puede perder parte de su eficiencia con el desgaste o el ajuste
deficiente de la valvula.

Los martillos Diesel para la hinca de pilotes se encuentran en el mercado en tamafos cada
vez mayores. El martillo Diesel se compone de un cilindro de fondo macizo y una maza piston
encerrada en el mismo. Al comenzar la hinca la maza se levanta mecanicamente y luego se deja
caer. El combustible se inyecta dentro del cilindro cuando cae la maza, produciéndose la ignicion
por el calor del aire comprimido por la maza. El impacto
y la explosién fuerzan al cilindro hacia abajo contra el
pilote y a la maza hacia arriba, para repetir el ciclo [
automaticamente. Las mayores ventajas del matrtillo
Diesel son: que lleva consigo la fuente de energia, es
econdémico y se opera facilmente. La energia por golpe
es alta en relacién con el peso del matrtillo, pero esta se
desarrolla por la alta velocidad de los golpes de una
maza de peso mediano. La mayor desventaja estriba en
que la energia por golpe varia con la resistencia que
ofrece el pilote y es extremadamente dificil valorarla en
la obra. En algunos tipos de martillo Diesel la distancia
del recorrido de la masa puede observar visualmente y - Cilindro
calcular la energia, aproximadamente, por el producto f
del recorrido y el peso de la maza. En otros martillos se ~ Bomba de fuel —;[

f —

0 [ Pistén

Lw |

| Tanque de fuel

053,402 m
D12-3,79% m
D22-3.862 m

puede estimar la energia por la presion del aire
generada en una camara de rechazo situada sobre el
martillo. Debido a que la energia es variable, el matrtillo
Diesel es el que mejor se adapta a los casos en que el ,l ; 05315 cm

control de la energia no es critico, o donde este pueda E D12-45,25 cm
se vigilado de cer(;qa en los momentos criticos. P '_E‘“\/ OR5T.05 cm

- Blogue de impacto

Fig. 4.4 Martinete Delmag diesel de
pilotaje.
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En la mayoria de los martillos par hinca de pilotes es necesario usar sombreretes.
Protectores para distribuir la fuerza del golpe del martillo en la cabeza del pilote. El sombrerete se
hace de acero fundido y contiene en su interior un bloque renovable de madera, fibra o un metal
laminado y goma o un cojin plastico y contra él golpea el martillo. Los sombreretes para la hinca de
pilotes de hormigén armado pueden estar provistos ademas de un cojin de madera que se coloca
entre el propio sombrerete y la cabeza del pilote.

IV.2 Proceso constructivo de cajon de cimentacion (apoyo tipo).
IV.2.1 Etapa |. Perforacion e hincado de pilotes.

Se realizaran perforaciones previas de la diagonal del pilote en toda la profundidad; la
perforacion sera realizada con remoldeo y extraccion efectiva de los materiales, con diametro de 30
cm. Dichas perforaciones podran hacerse con broca de "bote" apoyada en una maquina rotatoria.

Posteriormente a las perforaciones, se hincaran los pilotes a percusion utilizando un
martinete cuyo peso no sea inferior a un 50% del peso del pilote, en este caso, con la ayuda de un
martillo D-22 o de energia similar, hasta alcanzar la profundidad correspondiente. Uniendo los
tramos correspondientes a la longitud de desplante del pilote mediante soldadura.

Consideraciones generales.

Los pilotes deberan hincarse antes de colocar la ataguia metalica, perforar los pozos de
bombeo e iniciar la excavacion para alojar el cajon de cimentacion.

El orden de hincado de los pilotes deberd ser el siguiente: primero, se hincaran los
correspondientes al centro y posteriormente los de la periferia, empezando por cualquier esquina y
continuando en un mismo sentido de giro.

Entre las perforaciones y el posterior hincado de cada pilote no deberan transcurrir mas de
24 horas.

Se usard empaque amortiguante en el extremo superior de los pilotes con el objeto de
garantizar que no se destruya la cabeza de éstos durante el hincado.

Se debera utilizar un seguidor para dejar las cabezas al nivel de proyecto.

La verticalidad de la perforacion para el hincado de los pilotes no debera exceder H/250;
donde H es la longitud del pilote.

Los pilotes serdn monoliticos de los tramos necesarios, unidos por juntas disefiadas para
tomar los mismos esfuerzos de tension y compresion de los pilotes.

Debera contarse con equipo de mordazas para sujetar el pilote en caso de que este se
hunda por efecto de peso propio.

Iniciado el proceso de hincado del pilote, no deberan existir periodos de receso mayores de
90 minutos.

La recta que une los extremos del pilote no formara con la vertical un angulo superior a tres
grados.
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IV.2.2 Etapa ll. Hincado de ataguia metélica.

Se requiere contar con una ataguia que permitira contener los empujes del suelo debidos a
la excavacion y la sobrecarga.

Las ataguias se hincaran en el subsuelo con equipo mecéanico y dispositivos guia que
garanticen la verticalidad de las mismas. Las ataguias se hincaran hasta el nivel — 6.00 m como se
muestra en la fig.

Una vez hincadas las ataguias se procedera a la excavacion del cajén.
IV.2.3 Etapa lll. Excavacion hasta el fondo, nivel —3.05 m.

La excavacion se efectuara con maquinaria hasta 30 cm antes de alcanzar el fondo y se
continuara con herramienta manual hasta el nivel de proyecto (El fondo de la excavacion se debera
situar en el nivel — 3.05 m), para evitar el remoldeo del fondo de la excavacion.

Para la ejecucién de la excavacion sera necesario colocar el equipo a no menos de 2.0 m
de la corona del talud, con el fin de evitar fallas locales del mismo.

IV.2.4 Etapa V. Colado de plantillay descabece de pilotes.

Para evitar remoldeo del fondo y contaminacién del concreto, se requiere que una vez alcanzado el
nivel de desplante y afinado, se cuele una plantilla de concreto de 5 cm de espesor, utilizando
concreto de f'c = 100 kg/cm?®.

Cuando el concreto de la plantilla haya fraguado, lo que sucedera 6 horas después del colado, se
procedera al armado y colado de la losa de fondo como se indica en los planos estructurales;
durante estos trabajos, se deberan demoler las cabezas de los pilotes para integrar el armado de
los mismos al armado de la losa y su dado respectivo.

IV.2.5 Etapa V. Armado y colado de losa de fondo, muros, dados de pilotes y tramo
de la columna.

IV.2.6 Etapa VI. Armado y colado de la losa tapa y colado complementario de
columna.

El cajon de cimentacion deberd de impermeabilizarse, a fin de que no se incremente el
tirante de agua considerado en el proyecto.

IV.2.7 Etapa VII. Colocacion de rellenos controlados.

Los rellenos necesarios en las zonas adyacentes al cajén de cimentacion, se conformaran
con arena limosa, la cual sera tendida en capas de 20 cm maximo, compactadas al 90% de su
peso volumétrico seco maximo (P.V.S.M.), segin prueba AASHTO Estandar.

Los rellenos necesarios colocados encima de la losa tapa del cajon de cimentacion, se
conformaran con arena limosa, la cual sera tendida en capas de 20 cm méaximo, compactadas al
95% de su peso volumétrico seco maximo (P.V.S.M.), segun prueba AASHTO Estandar.
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IV.3 Bombeo.

Como el nivel de aguas freaticas se localiza por arriba del nivel de desplante de los cajones
de cimentacién, se requiere la instalacion de un sistema de bombeo profundo y de achique
mediante drenes y carcamos para la construccion de la cimentacion.

Por lo anterior, para realizar los trabajos de excavacion en condiciones favorables se
instalaran dos pozos de bombeo, con una profundidad de 9.50 m. El nivel dindmico de operacion
de los pozos sera de 1.0 m arriba del nivel de desplante del mismo.

Antes de iniciar la excavacion debe estar operando el sistema de bombeo.
IV.3.1 Instalacién e inicio de operacion de los pozos de bombeo.

Previo al inicio de los trabajos de instalacion de los pozos de bombeo, serd necesario
instalar pozos de observacion, piezometros y bancos de nivel flotante.

La ubicacion en planta de los pozos de los pozos sera tal, que estos cubran la totalidad del
area del cajon y que estén fuera de la ubicacion de las trabes y dados de los pilotes; dejando una
distancia minima de 1.50 m de la ataguia al centro del pozo.

Los pozos se construiran a partir del nivel del terreno existente.

Los pozos de bombeo se construirdn realizando una perforacion de 30.48 cm (12") de
diametro, en cuyo interior se alojara una tuberia de p.v.c. perforado de 10.16 cm (4") de diametro,
envuelta en una tela de mosquitero. En el espacio anular entre la tuberia de p.v.c. y las paredes de
la perforacién se colocara un relleno de grava limpia y uniforme de 3/4" de diametro.

Para la perforacion de los pozos en general, debera utilizarse broca de aletas con el fin de
obtener condiciones 6ptimas de permeabilidad en las paredes de los pozos.

La operacion de los pozos de bombeo iniciara cuando se termine de colocar la ataguia
metalica, asi mismo la excavacion iniciara cuando se verifique mediante lecturas en los pozos de
observacion y en los piezometros que el nivel de agua freatica se haya abatido por debajo del
nivel maximo de excavacion.

Cuando se suspenda la excavacion por dias de descanso o cualquier otro motivo, el
bombeo debera seguir operando.

IV.3.2 Clausura de los pozos de bombeo.

El bombeo se suspendera cuando la empresa a cargo de la supervision de la obra lo
autorice, procediéndose a la clausura de los pozos mediante tapones especiales que garanticen
una adecuada impermeabilizacién del pozo, evitando de este modo filtraciones al interior del cajén
de cimentacion.

El tapon de los pozos estara formado por dos partes que garantizaran una adecuada
impermeabilizacién del pozo, evitando de este modo filtraciones al interior del cajon. La primera
parte estard formada por lodo fraguante, colocado en el interior de la tuberia de p.v.c. del pozoy la
otra sera un tapon de concreto colado con estabilizador de volumen e impermeabilizante integral.
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En caso de ser necesario y con el objeto de eliminar los escurrimientos de agua
superficiales y los de lluvia en el fondo de la excavacion, se debera contar con un bombeo de
achique complementario constituido por drenes y carcamos.

Se deberan tomar lecturas de los niveles dinamicos de los pozos de bombeo una vez al
dia, estas lecturas se entregaran diariamente al personal encargado de la supervision de la obra.
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IV.3.3 Caracteristicas generales que deben cumplir los sistemas para la operacion
del bombeo.

o Debera contarse en obra con sistemas centrales de operacién, constituidos por: bomba,
tanques de regulacién y accesorios.

e La presion de salida en el equipo de bombeo sera de 5.5 kg/cm

¢ La potencia de la bomba sera de 30 hp, con 3500 revoluciones por minuto.

e Las perdidas de energia deben de ser menores al 10% en los pozos mas alejados.

e El sistema de pozos debera contar con tuberias con un didmetro interior minimo de 4".

e Las tuberias empleadas para el sistema de pozos deberan ser galvanizadas.

e Cada sistema debera estar instrumentado por manémetros con un rango de medicion de
0.0 a 11.0 kg/cm.

IV.4 Instrumentacion.

Previo a los trabajos de excavacién, se deberd implementar sobre la superficie y en el
subsuelo, un sistema de instrumentaciéon mediante referencias superficiales y bancos de nivel

flotantes, pozos de observacion y piezometros, que permitan controlar las deformaciones que se
suscitaran durante dichos trabajos.
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Ser4 necesario contar con un sistema de instrumentacién con el fin de monitorear el
comportamiento de la excavacion y construccion de las cimentaciones y su influencia en las
colindancias. Este sistema estara constituido por: referencias en estructuras colindantes, plomos,
referencias en estructuras en proceso de construccion, referencias en los taludes de avance,
bancos de nivel superficial, bancos de nivel flotante y piezémetros.

El objetivo de la instrumentacion es medir los movimientos del suelo y de las estructuras
colindantes y en proceso de construccion; asi como las presiones de poro en las capas
permeables y las elevaciones del Nivel de Aguas Freéticas (NAF), antes, durante y después de la
construccion de los cajones de cimentacion.

La instrumentacion estard integrada por bancos de nivel flotante, bancos de nivel
superficial referencias superficiales, pozos de observacion y piezometros.

Se debera considerar la proteccion de todos los instrumentos, de modo que estos no
sufran averias y cumplan con los objetivos propuestos durante los trabajos de excavacion y
construccion de la cimentacion.

El banco de nivel flotante servira para evaluar los movimientos del fondo de la excavacion,
la tuberia estara modulada de acuerdo a los avances de excavacion y se irdn desacoplando
conforme se avance.

Se efectuara la primera lectura del B.N.F. antes de realizar la excavacion, posteriormente,
se realizaran lecturas de manera periédica conforme avanza la excavacion.
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Las lecturas de los instrumentos se referiran a un banco de nivel profundo cercano.

Se nivelaran los bancos de nivel superficial respecto al banco de nivel profundo mas
cercano a la zona, por lo menos una vez a la semana.
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La distribucién de los instrumentos que se muestra en la planta debera ajustarse para los
cajones mas grandes que el apoyo tipo, tomando en cuenta las distancias indicadas y la
estructuracion del cajon correspondiente, evitando que los instrumentos queden ubicados sobre

trabes, columnas o dados de pilotes.
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IV.5 Muro Berlin

Este método se refiere a un sistema de contencion temporal para excavaciones y consiste
en combinar pilotes metalicos hincados con un revestimiento horizontal de madera colocado sobre
las paredes de la excavacion.

Se utilizan generalmente vigas de acero de perfil “I” o “H”, pero es posible utilizar perfiles
combinados. El proceso constructivo de un muro Berlin, en forma general, es el siguiente:

Se hincan las vigas de acero, ya sea al nivel del suelo o hasta entre 1.2 o0 1.3 veces la
profundidad de la excavacion, los patines de estas son colocados paralelos a los costados de la
excavacion. El método de la colocacién depende de las condiciones del suelo, es decir, se puede
hacer por medio de un martillo de caida libre o martillos diesel de accion sencilla, pero si queremos
evitar vibraciones o encontramos estratos de suelo duros, lo que se recomienda hacer es instalar
las vigas dentro de perforaciones previamente realizadas, colocando concreto en el fondo para
lograr con esto una fijacion adecuada.

Posterior al hincado de las vigas, se procede a la excavacion hasta la profundidad a la que
se colocara el primer nivel de puntales.

Cuando la excavacion se realiza bajo el nivel fredtico, se recomienda dejas huecos entre
las tablas de madera para crear drenaje, evitando con esto la formacion de presion del agua detras
de la madera.

En el caso del muro Berlin, la totalidad del empuje del suelo es soportado por las vigas,
gue tienen mayor rigidez que la madera, la redistribucion del empuje constituye un arqueo del
suelo y esta relacionado con el procedimiento constructivo: dado que se genera una pequefia
deformacion para que el suelo haga contacto con la madera, se desarrolla el arqueo en los
extremos, donde se encuentra la viga de acero.
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CONCLUSIONES

La Ingenieria Civil es una disciplina que reviste una considerable importancia, ya que su
labor desempefia un papel fundamental para el desarrollo de las sociedades, pues provee a la
colectividad de las construcciones y estructuras necesarias para que sean llevadas a cabo las
actividades, tanto econdémicas como sociales, que una sociedad demanda para su progreso.
Dichas estructuras incluyen los caminos, puentes, ferrovias, terminales aéreas y maritimas, presas
hidroeléctricas, edificaciones publicas y particulares para diversos usos, etc.

Esta ciencia, incluye diversas areas de aplicacion del conocimiento, pues aungque una obra
puede considerarse como un todo, se compone de diversas partes que exigen un estudio particular
Mmuy minucioso para su realizacion.

En todas las estructuras, resulta evidente que para que ofrezcan seguridad y trabajen
correctamente han de incluir una cimentacién adecuada. Aunque la cimentacion no es un elemento
que llama la atencién y pasa inadvertida para el publico, la correcta ejecucién de la misma suele a
veces exigir del ingeniero mayor destreza y mejor criterio que el normalmente necesita para
redactar el proyecto.

Es precisamente el terreno el que va a servir de soporte a las carreteras, puertas, presas,
etc., por lo que la estabilidad y la resistencia de la obra construida dependen, en primer lugar, de
él. Muchas fallas con graves consecuencias a la construccion (grietas, asientos, fisuras) e incluso
catastrofes (hundimientos, roturas) con pérdida de vidas humanas en la poblacion avecindada a
ellas, sobre todo cuando se trata de grandes construcciones o edificios, se han producido en
diversos tipos de construcciones y pueden atribuirse al desconocimiento las caracteristicas
mecanicas y fisicas del terreno de cimentacion y por ende, a una mala eleccién o construccién del
cimiento utilizado. Estas fallas pueden prevenirse si se incluye una buena evaluacion y criterio
adecuado de las condiciones del terreno desde las etapas iniciales, es decir en la planeacion de
todo proyecto.

En la Ingenieria civil se debe tomar conciencia que al construir una estructura se altera el
estado de equilibrio del terreno. Segun el tipo de suelo y la magnitud de la carga, el terreno se
deforma en mayor o menor grado. Por lo que estudio de dichos fendmenos y sus causas, son
primordiales.

Un adecuado estudio del suelo sobre el cual se pretende levantar una construccion facilita
al ingeniero los datos necesarios para determinar el tipo y disefio mas apropiado y econdémico de la
cimentacion, y es, ademas, una garantia previa a la buena edificacion.

Es por esto, que la Mecanica de Suelos y, hablando en sentido aun mas general, la
Geotecnia, tienen un lugar fundamental dentro de la labor de la Ingenieria Civil, ya que permite
llevar a cabo de manera adecuada la construccién de las obras que conciernen a esta disciplina,
esto a través de la adecuada eleccion y proyeccién de la cimentacion que formara parte de una
determinada estructura.
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El objetivo de la mecanica de suelos es determinar en forma practica la interaccion entre el
terreno y la estructura, con el fin de prever y adoptar aquellas medidas conducentes a evitar
movimientos perjudiciales (asentamientos) o a aumentar la estabilidad de la misma. Todo esto se
realiza a través de los llamados Estudios Geotécnicos, los cuales se conforman de varias etapas,
descritas en este trabajo, entre las que destacan la exploraciéon del subsuelo y las pruebas de
laboratorio sobre las muestras obtenidas, pues de estas actividades se desprenden datos que son
la base para llevar a cabo actividades posteriores referentes a analisis de estabilidad de las
cimentaciones. Sin embargo, todos los aspectos que componen los estudios geotécnicos deben
ser llevados a cabo cuidadosamente, desde los estudios previos hasta la exploracion a detalle del
subsuelo, ya que siempre dependen entre si para garantizar el éxito al momento de proyectar una
cimentacion.

Los estudios geotécnicos son de considerable importancia econdmica debido a que el
suelo es el material de construccion mas facilmente disponible en cualquier lugar. Todas las
estructuras localizadas por encima de la superficie estan soportadas bien por suelo o por roca y
muchas de las fuentes de agua publica se desplazan a través del suelo (hacia pozos) o son
retenidas por él en depdsitos. Comunmente el costo de la investigacion del suelo representa un
porcentaje muy bajo del costo dela estructura, y el posible ahorro en tiempo y dinero equivale en
casi todos los casos a varias veces el costo de los estudios hechos del suelo.

Las actividades implicadas en los estudios geotécnicos requieren muchas y diversas
habilidades y especialidades. Las propias estructuras se presentan en una gran variedad de
formas y tamafios, disefladas para satisfacer muchas y diferentes necesidades, funcionales y/o
estéticas. Cada una presenta problemas especificos, con la consiguiente exigencia de
procedimientos particulares, y aveces complejos, para la toma de decisiones.

Para optimizar la calidad de los estudios geotécnicos, es necesario tomar en cuenta
aspectos como:

¢ Comprender el marco geoldgico del sitio donde se desarrollara el proyecto.

e Aplicar las técnicas de exploracion adecuadas que permiten obtener muestras
inalteradas.

e Desarrollar un programa de laboratorio representativo de las condiciones en que
trabajara el subsuelo.

e Modelar correctamente el problema préactico para una resolucion tedrica.

Todos estos aspectos conforman un estudio geotécnico completo que cumplira su funcion.

La mecénica de suelos y la geotecnia han realizado progresos considerables que permiten
conocer mejor los problemas y aportar respuestas mas precisas a las cuestiones planteadas; por
otra parte, las fallas que se han producido en la historia, producto del escaso conocimiento del
suelo y sus propiedades o de fendmenos naturales como los sismos, han llamado la atencion de
los ingenieros y técnicos sobre la importancia de estos problemas.

Por ello, las técnicas de exploracion y muestreo han mejorado de manera considerable con
el transcurrir del tiempo, los métodos hoy disponibles, satisfacen necesidades especificas, pero
que en complemento mutuo permiten obtener informacion completa y detallada de las
caracteristicas del suelo.
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De forma particular, técnicas como el sondeo con tubo de pared delgada brinda resultados
satisfactorios en los suelos blandos de la Cuidad de México, aunque por la naturaleza de los
depdsitos, suele ser necesario implementar otro tipo de técnicas que ayuden a un mejor resultado.

Tales técnicas incluyen el empleo del cono eléctrico, que agiliza extraordinariamente la
identificacion de la estratigrafia de un sitio, captando hasta sus méas pequefios detalles y
permitiendo evaluar indirectamente las variaciones con la profundidad de la resistencia al corte y
de la compresibilidad de los suelos.

De las aplicaciones del cono eléctrico, entre otras mas, resalta la identificacion de lentes
duros entre los estratos de arcilla, aspecto gque tiene gran relevancia debido principalmente a que:

v' Estos lentes duros se utilizan como marcadores de la estratigrafia, es decir, permiten
separar los diferentes subestratos arcillosos, lo que es Util para guiar el muestreo selectivo,
y para correlacionar los resultados de laboratorio de parametros de resistencia y
deformabilidad.

v' En cimentaciones por medio de pilotes, la presencia y medicion de resistencia de estos
lentes duros es de interés en la determinacion de hincabilidad de pilotes y definicién de la
perforacién previa necesaria.

Las anteriores consideraciones tuvieron gran aplicacion en el estudio geotécnico de este
proyecto.

La prueba de penetracion de cono es la técnica de exploracién de suelos mas eficiente y
econdémica de que se dispone actualmente.

Otros procedimientos como la prueba de penetracion estandar, SPT, es aplicable solo en la
etapa de exploracion del subsuelo; la informacion que proporciona carece de la confiabilidad
necesaria para definir con precision los parametros de resistencia de los suelos; por lo tanto no
debe aplicarse para el disefio geotécnico definitivo; sin embargo, tiene su aplicacion e importancia
como técnica de recuperacion de muestras alteradas para pruebas indice.

La toma de muestras dentro del programa de exploracion del subsuelo es una operacion
delicada e importante; delicada por que no es facil cortar y subir una porcion de terreno situado a
una gran profundidad en las mejores condiciones posibles; importante por que son las muestras las
gue van a permitir estudiar en el laboratorio el terreno y determinar la carga resistente. Para esto
seria necesario que la muestra represente al suelo tal y como este se encuentra en su estado
natural, inmerso en el terreno; pero esto es casi imposible, ya que la misma extraccion altera, a
menudo de una forma importante, las caracteristicas de la muestra, en particular su compacidad.
Por lo anterior, cuando en Mecanica de Suelos se habla se habla de muestras “inalteradas” se
debe entender en realidad un tipo de muestra obtenida por cierto procedimiento que trata de hacer
los minimos cambios en las condiciones de la muestra “in situ”, sin interpretar la palabra en su
sentido literal.

Asi mismo, las pruebas de laboratorio para determinar las propiedades fisicas y
mecanicas, son otra fase del estudio geotécnico que requiere de una adecuada realizacion.

Desde las pruebas para determinar propiedades indice como granulometria o limites de
consistencia, hasta las que determinan las propiedades mecanicas del suelo como los ensayos de
resistencia al corte y compresibilidad, todas y cada una de dichas pruebas requieren ser llevadas a
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cabo con conciencia de que, en mayor o menor medida, contribuyen al disefio final de la
cimentacion, y por consiguiente, a la seguridad y funcionalidad de toda la estructura.

Debe recalcarse que cuando los resultados de ensayos de laboratorio sobre muestras de
suelo se utilizan en el disefio de trabajos de ingenieria, las muestras deberan ser representativas e
inalteradas de tal manera que los parametros de disefio medidos reflejen el comportamiento
ingenieril del depdsito en el terreno. Las pruebas de limite liquido y plastico, sin embargo, se
realizan sobre muestras alteradas de suelo y por tanto no puede esperarse que reflejen las
caracteristicas del comportamiento ingenieril. La funcion principal de estas pruebas es proporcionar
unas bases para clasificacion de los suelos arcillosos y no es la de proporcionar criterios para
hacer predicciones acerca de su comportamiento ingenieril.

A pesar de todo lo anterior, a veces es preciso no dejarse engafiar por el valor de los
estudios del suelo. Las ciencias que tratan de ello son mas cualitativas que cuantitativas y, como
es posible observar, no es posible estudiar un suelo en su conjunto. Solo se puede estudiar unas
zonas extremadamente limitadas, y hay que admitir que estas son solo representativas del
conjunto del terreno.

Asi pues, sin importar lo completo que el programa de exploracion y pruebas de laboratorio
puedan ser, siempre existira un margen de incertidumbre con respecto a la naturaleza exacta de
las condiciones del subsuelo de un lugar dado. Este hecho es de gran importancia practica, pues
hace que el proyecto de la cimentacion sea fundamentalmente diferente de otras ramas del
proyecto estructural. El ingeniero no puede proceder como lo hara con materiales que tienen
propiedades bien definidas, como el acero, el concreto o la madera. Aunque estos Ultimos
materiales no son perfectamente uniformes, pueden considerarse asi en el proyecto.

Parte importante de dicha incertidumbre se debera, entre otros factores mas, a que no es
posible la obtencién de una muestra de suelo que pueda ser rigurosamente considerada como
inalterada. Por lo que la informacidn resultante puede ser aceptada con ciertas restricciones.

Sin embargo, aunque es practicamente imposible establecer, reglas normas vy
especificaciones detalladas para resolver todos los problemas que se presentan en el proyecto de
las cimentaciones, hay muchos principios basicos que pueden ser Utiles para alcanzar la solucion.

Lo que hay que entender bien es que no en todos los casos se requieren 10s mismos
estudios, y asi, si en caso de construcciones importantes y de gran tamafo se justifican métodos
de muestreo y de ensayes altamente especializados, en algunos otros de menor magnitud no se
necesita mas que una prevision aproximada de los fenémenos que se produciran, prevision que
puede efectuarse por medio de ensayes simples con los cuales se pueden obtener resultados
satisfactorios en la ingenieria de suelos. Sin embargo, es necesario hacer notar que la naturaleza
compleja de los suelos provoca ciertas diferencias en su comportamiento real en el terreno con
relacion al comportamiento cuando son ensayados en laboratorio bajo condiciones bien definidas,
y por lo tanto es necesario balancear con buen criterio los resultados que da la teoria, en funcién
de los datos de laboratorio, y el conocimiento empirico sobre la validez que en cada caso debe
darse a los resultados.

Por todo lo anterior, la ingenieria de suelos es una ciencia donde la experiencia es un
factor muy importante, podria decirse que mas que en muchas de las disciplinas orientadas
cientificamente debido a la heterogeneidad de los depdsitos naturales de suelos. Sin embargo, un
estudio cuidadoso de la literatura de la geotecnia junto con la ejecucion de ensayos apropiados
sobre suelos, permiten al ingeniero de menor experiencia competir con uno de mayor experiencia.
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Las teorias para la evaluacion de los parametros de resistencia y deformacion
desarrolladas a partir de 1920, como se menciona en la introduccién del presente trabajo,
proporcionaron una base mas o menos cientifica al estudio de las cimentaciones. Combinadas con
el creciente conocimiento de los suelos y sus propiedades mecéanicas y con el mejoramiento de la
técnicas de medicién de campo, han permitido en la actualidad el desarrollo de una metodologia de
proyecto y construccion de cimentaciones mucho mas racional y avanzada que la que nunca antes
poseyo el ingeniero. De lo anterior no debe seguirse que las teorias recientemente desarrolladas
resuelven los problemas por completo; ya que se ha insistido sobre sus limitaciones ain
considerables. Pero tales teorias, auxiliadas por la clasificaciéon y el estudio de los suelos y por
mediciones del comportamiento de cimentaciones construidas, que permiten encasillarlas y
asimilar correctamente las experiencias adquiridas, proporcionan una base comudn, que hace
posible el intento de generalizar el conocimiento sobre cimentaciones, convirtiendo el arte de
cimentar en una disciplina que tiende a lo cientifico cada vez mas.

Debe recordarse que cada proyecto de construccion es Unico y que las estructuras (con la
posible excepcion de las construcciones domésticas de bajo costo) también tienen sus
caracteristicas propias, su tamafio, complejidad y costo, por mencionar algunas. Por tanto cada
nuevo proyecto impone su propio conjunto de problemas que casi siempre requieren soluciones
innovadoras, que a su vez exigen de cada miembro del grupo de trabajo una combinacion de
habilidad y conocimientos, aunados a experiencia, aptitudes e imaginacion.

En las obras realizadas en y alrededor de la ciudad de México, como en el caso del Puente
vehicular Chimalhuacéan, todo lo expuesto en este trabajo, referente a los estudios geotécnicos,
resulta, indiscutiblemente, de fundamental importancia y aplicacion; pues la naturaleza de los
depdsitos de suelo de la Cuenca lacustre del Valle de México, exigen una evaluacion detallada y
completa para cada caso particular, mas que en algunas otras regiones, incluso de nuestro pais.

El realizar un trabajo como el presente, dentro de un punto de vista personal, es
significativo y trascendental pues permite conjugar aspectos diversos de nuestra formacion
académica como ingenieros civiles; tales como la aplicacién de los conocimientos adquiridos en las
asignaturas de las diversas areas de accion de esta profesion, asi como la tarea de la
investigacion, labor no ajena a la ingenieria civil aunque a veces descuidada.
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ANEXO FOTOGRAFICO

Realizaciéon de los sondeos
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Hincado de los pilotes de friccion.
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Excavacion, colado de plantillay descabece de pilotes.
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Armado y colado de muros perimetrales y contratrabes.
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Armado y colado de losa tapay bases para columnas.
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Colocacion de rellenos controlados.
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